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Formano oggetto della presente relazione la descrizione della metodologia e dei principali 
calcoli svolti per la valutazione della vulnerabilità sismica del complesso di Palazzo 
Hercolani sito in Strada Maggiore 45, sede della facoltà di Scienze Politiche. La 
valutazione della sicurezza di questo complesso si inserisce nell’ambito della convenzione 
tra l’Area dell’Ufficio Edilizia e Logistica (AUTC) e il Dipartimento di Ingegneria Civile, dei 
Materiali e Ambientale (DICAM) dell’Alma Mater Studiorum (Università di Bologna), 
intitolata "Verifiche di vulnerabilità sismica del patrimonio immobiliare dell’Università di 
Bologna". 
In particolare: 
 nei capitoli dal 2 all'8 della presente relazione verrà analizzata la struttura in esame 
e verrà descritta la metodologia adottata nel condurre le verifiche di vulnerabilità 
sismica delle strutture in muratura, con particolare riferimento alla metodologia 
messa a punto specificatamente per il fabbricato in esame. 
 nei capitoli dal 9 al 12 della presente relazione verranno riportati i principali risultati 
ottenuti per l’edificio in esame. 
 
 




Figura 2: Viste aeree del complesso di Palazzo Hercolani. 
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1.1 LE CARATTERISTICHE GEOMETRICHE E MECCANICHE DELLE 
MEMBRATURE STRUTTURALI 
La valutazione della sicurezza del complesso in esame nei confronti dei carichi sismici è 
stata condotta sulla base delle prescrizioni fornite dal D.M. 14/01/2008, dalla Circolare 
Ministeriale di applicazione del D.M. 14/01/2008 n. 617 del 02/02/2009 e dalla OPCM 
3274 in merito al caso di edifici esistenti in muratura.  
La valutazione della sicurezza degli interventi per edifici esistenti comporta valutazioni 
necessariamente differenziate rispetto a quanto previsto per edifici di nuova progettazione. 
Ciò comporta necessariamente lo sviluppo di un’apposita campagna conoscitiva in 
relazione alle caratteristiche geometriche e meccaniche della costruzione e l’utilizzo di 
adeguati fattori di confidenza nelle verifiche di sicurezza e nei metodi di analisi dipendenti 
dalla completezza e dall’affidabilità delle informazioni disponibili. 
Nel caso in esame la mancanza di dati recenti acquisiti in situ concorre a definire un livello 
di conoscenza dell’opera classificato come LC1 (Conoscenza Limitata).  
In particolare: 
 la geometria delle pareti portanti e le tipologie di volte (fatta eccezione per la loro 
stratigrafia e/o la presenza di eventuali solai nascosti dalle volte stesse) risultavano 
noti in base al rilievo architettonico messo a disposizione dalla committenza e al 
rilievo strutturale effettuato in situ al fine di verificarne l’affidabilità.  
 le caratteristiche meccaniche dei materiali che caratterizzano le membrature 
portanti sono state dedotte dalla normativa, in quanto allo stato attuale delle cose 
non si è ancora in possesso di prove meccaniche sul fabbricato. 
Perciò, per quanto attiene la definizione delle resistenze dei materiali (resistenze di 
progetto) da utilizzarsi nelle formulazioni volte alla valutazione della capacità degli 
elementi, si è fatto riferimento, in mancanza di prove in situ, ai valori indicati in normativa. 
Più in dettaglio le resistenze di progetto sono state valutate considerando i valori medi 
delle proprietà dei materiali strutturali, come ottenuti dalle NTC DM 2008, opportunamente 
divisi per: 
 il fattore di confidenza previsto dalle normative vigenti in relazione al livello di 
conoscenza raggiunto; 
 il coefficiente di sicurezza relativo al materiale. 
In relazione a quanto prescritto dalle normative vigenti, è stato adottato un fattore di 
confidenza pari a 1,35 (corrispondente al livello di conoscenza LC1) e un coefficiente di 




1.2 LE AZIONI SISMICHE E LA VALUTAZIONE DELLA SICUREZZA 
La valutazione della sicurezza nei confronti delle azioni sismiche e le relative verifiche 
sono state condotte con specifico riferimento alle azioni sismiche di progetto previste dalle 
vigenti normative, ma adottando uno spettro di risposta elastico scalato ad 
un'accelerazione di plateau pari a 0,1g. Tale scelta è motivata dal fatto che in questo 
modo è possibile identificare i valori di accelerazione al suolo che vengono ad attivare i 
diversi e molteplici meccanismi di danneggiamento/collasso che possono innescarsi nella 
costruzione esaminata, ma mantenendo i risultati normalizzati nei confronti delle 
caratteristiche specifiche del sito e dell'edifico in esame. 
Si fa qui presente come il DPCM 12/10/2007 ("Direttiva del Presidente del Consiglio dei 
Ministri per la valutazione e la riduzione del rischio sismico del patrimonio culturale con 
riferimento alle norme tecniche per le costruzioni") preveda esplicitamente (al capitolo 1.2) 
che, nella valutazione del rischio sismico di un edificio appartenente al patrimonio 
culturale, venga sviluppato uno specifico percorso conoscitivo comprendente un confronto 
fra l'accelerazione di collasso e quella attesa al suolo. Inoltre, "il confronto tra 
l’accelerazione di collasso e quella attesa al suolo non ha un valore cogente ma deve 
contribuire ad esprimere un giudizio sul livello di rischio del manufatto", in un'ottica di 
valutazione del possibile comportamento sismico e di individuazione delle eventuali 
criticità piuttosto che di mera valutazione di congruenza fra capacità della costruzione e 
domanda indotta dalle azioni sismiche di progetto. 
 
1.3 LO STATO LIMITE CONSIDERATO 
Le valutazioni della sicurezza di cui sopra sono state poi condotte con riferimento allo 
Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV), corrispondente a danni importanti negli 
elementi strutturali. In accordo a quanto previsto dalle normative vigenti, viene infatti qui 
nel seguito assunto che il soddisfacimento della verifica allo SLV implichi anche la 




2. NORMATIVA TECNICA DI RIFERIMENTO 
Le analisi sono state effettuate in conformità alle seguenti normative/documenti tecnici, 
così come previsto nell'atto stipulato per la Convenzione DICAM - AUTC. 
 OPCM 3274/2003 "Primi elementi in materia di criteri generali per la classificazione 
sismica del territorio nazionale e di normative tecniche per le costruzioni in zona 
sismica"; 
 DPCM 12/10/2007 "Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri per la 
valutazione e la riduzione del rischio sismico del patrimonio culturale con 
riferimento alle norme tecniche per le costruzioni"; 
 D.M. 14/01/2008 "Nuove Norme Tecniche per le Costruzioni"; 
 Circolare Ministeriale 02/02/2009 n. 617 "Istruzioni per l’applicazione delle Nuove 
Norme Tecniche per le Costruzioni di cui al D.M. 14/01/2008"; 
 Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri del 9 febbraio 2011 sulla 
valutazione e riduzione del rischio sismico del patrimonio culturale con riferimento 
alle costruzioni di cui al DM 14 gennaio 2008; 







3. LA CONOSCENZA DELL’EDIFICIO 
La conoscenza della costruzione costituisce evidentemente un presupposto fondamentale 
ai fini di un’attendibile valutazione della sicurezza sismica "attuale" del complesso. Nel 
dettaglio, la conoscenza dell’edificio consiste: 
 nell’analisi del processo di realizzazione, degli eventuali cambi di destinazione 
d’uso dell’intera struttura o di alcune sue parti e delle successive modificazioni 
subite nel tempo dall’edificio; 
 nell’individuazione delle tipologie di orizzontamenti e della loro corrispondente 
orditura; 
 nella determinazione degli elementi costituenti l’organismo resistente e della 
corrispondente geometria. 
I passi fondamentali che hanno guidato il percorso della conoscenza dell’edificio in esame 
possono essere ricondotti alle seguenti attività: 
 Analisi storico-critica: Per una corretta individuazione del sistema strutturale 
esistente e del suo stato di sollecitazione, è stato necessario ricostruire il processo 
di realizzazione e le successive modifiche subite nel tempo dall’edificio, nonché gli 
eventi che lo hanno interessato.  
 Analisi della documentazione disponibile. 
 Rilievo: Per individuare l’organismo resistente della costruzione, tenendo presenti 
anche qualità e stato di conservazione dei materiali e degli elementi costitutivi, è 
stato condotto un rilievo accurato dell’immobile con l’obiettivo di individuare non 
solo gli elementi costituenti l’organismo resistente e la loro geometria, ma anche 
eventuali dissesti, in atto o stabilizzati, ponendo particolare attenzione 
all’individuazione dei quadri fessurativi e degli eventuali meccanismi di danno. In 
particolare, il rilievo è stato basato su un insieme di procedure mirate alla 
conoscenza della geometria esterna delle strutture e dei dettagli costruttivi. Questi 
ultimi possono essere occultati alla vista e possono richiedere rilievi a campione e 
valutazioni estensive per analogia. Il rilievo è stato svolto in maniera quanto più 
completa e dettagliata possibile, con l’obiettivo di definire il modello strutturale 
necessario alla valutazione della sicurezza per le azioni prese in esame. La 
rappresentazione dei risultati del rilievo è stata effettuata attraverso piante 
strutturali. (Allegati 1.1, 1.2, 1.3 e 1.4) 
 Caratterizzazione meccanica dei materiali: Per conseguire un’adeguata 
conoscenza delle caratteristiche dei materiali e del loro eventuale degrado, ci si è 
basati sulla documentazione disponibile. I valori delle resistenze meccaniche dei 
materiali, in assenza di opportune indagini sperimentali, sono state ipotizzate e 
opportunamente ridotte considerando i fattori di confidenza e di sicurezza in 




3.1 DESCRIZIONE DELL’OPERA 
L'edificio si sviluppa su tre piani principali e su due piani ammezzati. Si estende su una 
superficie totale di 14˙240 m2 e presenta una superficie media per piano di circa 4˙500 m2. 
Il Fabbricato 1, che costituisce il vero e proprio palazzo Senatorio, presenta una struttura 
abbastanza regolare perché, nonostante derivi dall'unione di più edifici preesistenti, è stato 
pesantemente risistemato in un lasso di tempo piuttosto ristretto (1792-1820). 
Esso presenta una struttura su quattro piani, compreso l'interrato, le cui altezze sono: 
 interrato: 3,50 m 
 piano terra: 6,00 m 
 piano primo: 7,00 m 
 piano secondo: 4,00 m 
I solai che sovrastano il piano interrato e il piano terra sono costituiti prevalentemente da 
volte in mattoni di diversa tipologia, quelli del piano primo da solai lignei nascosti da finte 
volte in cannucciato, mentre quelli del piano secondo si possono presumere in 
maggioranza lignei, nonostante spesso i controsoffitti rendano difficile determinarlo. 
Il fabbricato si sviluppa attorno ad una corte porticata al piano terra, dalla quale si può 
accedere da una parte al portico della facciata su Strada Maggiore e dall'altra a una corte 
secondaria, in entrambi i casi attraverso delle gallerie costituite da un triplice portico. 
 
Figura 3: La corte porticata e la galleria che la connette all'altra corte. 
La maglia dei muri portanti presenta due orientamenti ortogonali prevalenti. Fanno 
eccezione quelli allineati alla facciata su Strada Maggiore. 
Sul lato opposto a via dei Bersaglieri il fabbricato in questione confina con un altro 
palazzo, l'ex residenza dei Volta. 
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Elemento noto e caratteristico del palazzo è lo scalone monumentale che connette il piano 
terra al piano primo. 
 
Figura 4: Lo scalone monumentale. 
Il Fabbricato 2 ha invece una struttura molto più irregolare ed eterogenea. Esso è 
costituito da una serie di edifici di due o tre piani (altezza media di ciascun piano: 3,00 m) 
che appartenevano in origine a diversi proprietari (sviluppatisi prevalentemente lungo via 
dei Bersaglieri) e che sono stati poi incorporati nel palazzo, nonostante mantengano 
ognuno chiaramente un carattere indipendente, visibile sia dalle facciate, sia dalle altezze 
dei solai, sia dal diverso orientamento delle maglie murarie. 
Interessante è notare la presenza di una torre merlata, che svetta sul resto della parte di 
fabbricato e che presenta dunque irregolarità sia in pianta che in altezza. 
 
Figura 5: La corte secondaria con la torre merlata. 
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I due fabbricati sono stati studiati separatamente sia perché sono uniti solo per un piccolo 
tratto, sia perché presentano caratteristiche tipologiche e morfologiche nettamente distinte: 
il primo manifesta una coerenza e un'unitarietà frutto di un progetto unitario tardo-barocco, 
mentre il secondo è una testimonianza dell'architettura spontanea bolognese. 
 
 
Figura 6: Inquadramento di Palazzo Hercolani in Strada Maggiore 45 e sua suddivisione nelle due 
unità indipendenti dal punto di vista sismico. 
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3.2 ANALISI STORICO-CRITICA 
3.2.1 Introduzione 
Attuale sede della Facoltà di Scienze Politiche. Costruito nell'area dove sorgevano l'antica 
dimora degli Hercolani e le case delle famiglie bolognesi dei Muzza, dei Leonori, dei Manzi 
e dei Nascentori, il nuovo palazzo fu commissionato dal principe Filippo all'architetto 
Angelo Venturoli ed è la più tarda fra le residenze senatorie cittadine. Caratterizzato da 
una facciata che ricorda l'architettura cinquecentesca, si articola attorno alla sequenza 
atrio / loggia (con statue di Giacomo De Maria) / cortile d'onore / giardino. Notevoli una 
sala alla boschereccia (detta ora giardino d'inverno) di Rodolfo Fantuzzi e un'altra sala con 
belle tempere a paese di Vincenzo Martinelli e figure del Fantuzzi e di Angelo Bigari, poste 
negli ambienti a pianterreno. Il monumentale scalone di età neoclassica, nel quale la 
spazialità barocca si tempera col rigoroso uso delle partiture architettoniche e con una 
decorazione ormai immemore dei capricci rococò, fu progettato dal Venturoli ed è 
arricchito di statue del De Maria, mentre il soffitto reca un affresco di Filippo Pedrini e 
Flaminio Minozzi, gli stessi che decorarono varie sale del piano nobile. Fa da fondale al 
palazzo il grande giardino aperto all'inizio dell'Ottocento dal principe Astorre, dopo la 
demolizione di alcune case poste verso la via S. Petronio Vecchio e l'incorporazione degli 
orti delle case dei Manzi e dei Volta.1 
 
Dati generali: 
 Committenza: marchese Niccolò Hercolani 
 Architetto: Angelo Venturoli  
 Decorazioni scultoree: G. De Maria 
 Affreschi: F. Pedrini 
 Ubicazione: Strada Maggiore n° 45 
 Anno inizio lavori: 1793 




3.2.2 Gli inizi: le famiglie Magarotti e Leonori 
Il palazzo Hercolani di Strada Maggiore anticamente appartenne alla famiglia de’ 
Magarotti, che dal 1149 fu a capo della fazione Ghibellina.2 
Dopo i Magarotti abitarono qui i Leonori. Un discendente dei Leonori, D. Leone, Canonico 
di S. Pietro e di S. M. Maggiore, ottenne il 28 aprile 1551 di poter rettificare la casa dalla 
parte della via de’ Magarotti (attuale via dei Bersaglieri), dove esisteva il cortile, in linea 
con le altre case, dalla parte verso strada Maggiore in linea con la casa dei Torelli, e dalla 
parte verso San Petronio Vecchio in linea con la quella della Società dei macellai, e per 
tale direzione occupare tutto il suolo in larghezza e in lunghezza e di chiudere il portico di 
alcune sue casette incorporando tutto entro la sua casa.2 
 
 
Figura 7: Pianta scenografica della città di Bologna del 1582, Autore: Claudio Duchetti.3 
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Morì il detto Canonico il 6 gennaio 1576, avendo fatto donazione della sua eredità a 
Giacomo di lui figlio naturale legittimato, il quale poi vendette questa casa, qualificata per 
la grande corte in mezzo, ai conti Girolamo Nicolò e Astorre Hercolani, i figli di Vincenzo 
Hercolani.2 
 
Figura 8: Città del Vaticano, Palazzi Vaticani, Appartamenti privati del Papa, Sala Bologna, Pianta 
prospettica della città, 1575.1 
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3.2.3 Il Settecento: il Palazzo Senatorio di Filippo Hercolani 
Alla fine del '700 il palazzo Hercolani divenne la residenza di una famiglia principesca che 
iniziò la sua ascesa al potere cittadino, in seguito all’estinzione per carestia del ramo 
senatorio della casata residente al n° 30 di via Santo Stefano. Perciò nel 1785 la dignità 
senatoria passò al ramo principesco (cadetto).4 
Il Senatore Marchese Filippo Hercolani nel 1792 promosse la ricostruzione della propria 
residenza in Strada Maggiore, angolo via Magarotti (ora via Bersaglieri), affidando 
l'incarico all'architetto Angelo Venturoli. Il contratto tra le parti è datato 26 giugno 1792.4 
Nel 1788 il figlio maggiorenne Vincenzo di Giuseppe di Galeazzo Juniore Manzi vendette 
la casa n° 286, con porta precisamente in faccia alla via Broccaindosso, al senatore 
Filippo principe Hercolani che l'incorporò al vicino palazzo n° 285.5 Si tratta perciò della 
porzione di fabbricato a sinistra dell'attuale ingresso su Strada Maggiore. 
Il Principe Filippo fece ornare la facciata in Strada Maggiore, comprendendovi quindi la 
casa attigua alla sua sinistra che fu della famiglia Nascentori eredi Manzi, ora segnata con 
il n° 47, che fu acquistata dal principe Astorre Hercolani. Inoltre fabbricò l’atrio d’ingresso, 
ampliando il cortile ed erigendo lo scalone monumentale, disegnato dallo stesso Venturoli 
sull'idea di Carlo Bianconi.2 
Gli Hercolani quindi utilizzarono gli edifici già preesistenti, acquistati dalle famiglie 
precedenti, ampliandone poi gli interni e realizzandone la facciata esterna, nonché le 
decorazioni, le sculture, il giardino e tutto ciò che poteva risultare consono al loro rango di 
principi, in primis, e senatori successivamente. 
I lavori erano iniziati nel 1793, dato che la guida di Bologna dell'anno prima non ne fa 
cenno. Le sole notizie fin qui note sul cantiere compaiono in quella curata da Petronio 
Bassani nel 1816.5 
Unica via d'accesso al piano nobile era in origine lo scalone d'onore. Solo più tardi il 
Venturoli costruirà una scala di servizio per accedere agli appartamenti mezzani per 
renderli più comodi. Si lavorò intensamente sullo scalone nel corso del 1798 e sul finire 
dell'anno dopo era certamente compiuto.5 
 
Numerosi scritti testimoniano che palazzo Hercolani fu l’ultimo palazzo senatorio realizzato 
a Bologna.4 
Il portico, realizzato secondo i canoni dell’architettura del momento, è un ritorno ad un 
elemento costruttivo che per secoli ha segnato, e continua a segnare, l’assetto urbano di 
Bologna. Esso diviene, come accade in tutti gli altri palazzi nobiliari, protagonista 
dell’architettura dell’edificio.4 
Negli elaborati di progetto, che ci sono pervenuti (conservati alla Fondazione Collegio 
Artistico Venturoli, Bologna), il Venturoli oscillò fra soluzioni tardo-barocche e veri e propri 
"revivals" cinquecenteschi. Il ricordo cinquecentesco fu largamente prevalente nella 
costruzione della facciata, mentre nell’organizzazione del cortile e, soprattutto 
nell’attuazione dello scalone, la spazialità barocca fu ancora vivamente presente seppure 
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temperata nelle partiture architettoniche da un rigoroso uso di moduli classici e da una 
decorazione più vicina alle compostezze neoclassiche che ai capricci rococò.4 
Lo scalone è molto interessante: i rimandi spaziali delle gallerie che vi si affacciano sono 
un compendio di tutta la grande cultura barocca bolognese. 4 
Infine merita un breve cenno anche il cortile interno di palazzo Hercolani, rigorosamente 
cinquecentesco, che presenta una geometria assolutamente perfetta. L'affollamento di 
colonne del grande atrio di collegamento, che rimanda a scelte barocche e non più 
cinquecentesche, più consone in questo caso a rappresentare il ruolo della famiglia, è 
veramente impressionante.4 
 
Filippo Hercolani morì il 5 novembre 1810. Pochi anni prima di morire egli ebbe l'idea di 
allestire un grande giardino, parte all'italiana e parte all'inglese, del quale oggi non resta 
quasi più traccia. 
Sotto il conte Astorre, figlio di Filippo Hercolani, i lavori proseguirono. Con l’acquisto e con 
la demolizione di varie case corrispondenti alla Via di S. Petronio Vecchio e con l’unione 
degli orti Manzi e Volta, fu possibile formare il vasto giardino. I lavori vennero ultimati 
all’inizio dell’800.5 Le spese per il giardino decorrono a partire dal 1808.5 
Il principe Astorre figlio di Filippo Hercolani ottenne di chiudere i portici e fabbricò la 
facciata uniforme nel 1820, unificando così le diverse case con portico che in parte erano 
degli Hercolani in origine e in parte furono acquistate da vari proprietari.6 
 
3.2.4 Il primo Novecento: il restauro di Collamarini 





3.2.5 L'acquisto da parte dell'Università 
Alla fine del 1973 l'Ateneo acquistava dalla famiglia Hercolani il palazzo e il giardino siti 
in Strada Maggiore 45 allo scopo, come riportato nell'atto di acquisto, «di dotare 
la Facoltà di Scienze Politiche di una sede idonea e funzionale». In effetti la facoltà, 
nata nell'a.c. 1964-65, era ancora priva di una sede unica e vedeva le proprie strutture 
didattiche e di ricerca (la presidenza, le aule per le lezioni, i quattro istituti e la 
sezione di lingue moderne) frammentate in sette luoghi diversi e distanti fra loro. 
Di una sede unica per la facoltà si era cominciato a parlare all'inizio del 1968 e si era poi 
continuato negli anni successivi con diverse proposte, nessuna delle quali però 
presentava le caratteristiche necessarie in termini di quantità e tipologia degli spazi. 
La scelta di Palazzo Hercolani, messo in vendita dai proprietari, poneva fine alla 
ricerca in modo soddisfacente e in tempi tutto sommato accettabili. 
Purtroppo l'ingresso della facoltà si mostrava tutt'altro che facile. La necessaria 
ristrutturazione di buona parte del palazzo era resa impossibile dalla presenza di 
numerosi inquilini (più di venti fra appartamenti di abitazione e laboratori di 
artigiani), degli istituti di lingue moderne della facoltà di Magistero e dell'istituto di 
Farmacologia della facoltà di Medicina veterinaria. 
La delibera del Consiglio di facoltà del 22 settembre 1975 dimostra lo scetticismo che era 
subentrato sulla possibilità reale di prendere possesso degli spazi assegnati. La 
delibera, fissa l'ordine di priorità per l'ingresso delle singole strutture, ma 
suddivide gli spazi fra le stesse strutture in modo poco funzionale.  
Qualcosa comunque cominciava a muoversi. Il primo a trasferirsi fu l'istituto 
storico-politico, che nella sua sede precedente soffriva i disagi maggiori. A poco a 
poco vennero acquisiti altri spazi, in modo da ospitare la sezione di lingue, la 
presidenza ed allargare il numero delle aule; per otto anni però il problema complessivo 
di Palazzo Hercolani non compare più nei verbali del Consiglio di facoltà. 
Nel frattempo la struttura organizzativa dell'Università stava cambiando in modo tale da 
poter influire anche sul problema della sede. In particolare il D.P.R. 382 del 1980 
introduce una nuova struttura di ricerca, il dipartimento, che a differenza 
dell 'istituto non è più un'articolazione interna di una facoltà. Il dipartimento, 
infatti, nasce con lo scopo di riunire tutti i ricercatori dell'Ateneo che, 
indipendentemente dalla facoltà nella quale insegnano, svolgono la loro attività 
di ricerca in un certo ambito scientifico disciplinare. Nel caso di Scienze politiche ci 
si  è trovati di fronte ad ambedue le situazioni e nel 1983, al termine del 
processo di riaggregazione, i docenti della facoltà si trovano distribuiti in sette diversi 
dipartimenti. 
Appare quindi fondamentale l'obiettivo di riunire in un unico luogo i servizi generali della 
facoltà (essenzialmente le aule per le lezioni) e gli altri servizi appena citati collocando 
così, in un unico luogo, facoltà e dipartimenti. 
Assumendo la presidenza della facoltà alla fine del 1987, Guido Gambetta si propose di 
realizzare l'obiettivo di portare i quattro dipartimenti insieme alla facoltà nell'originale 
sede di Palazzo Hercolani. 
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Esistevano alcune condizioni esterne favorevoli: il nuovo Rettore, Fabio Roversi 
Monaco, stava lanciando le celebrazioni del IX centenario dell 'Ateneo e, 
nell 'occasione, stava anche raccogliendo fondi per aumentare e riqualificare gli 
spazi universitari. Nel progetto complessivo di ampliamento e ristrutturazione, 
Palazzo Hercolani si prestava bene a un duplice scopo: acquisire spazi per la didattica 
e per la ricerca e ospitare negli spazi già disponibili del piano nobile e del 
giardino i convegni e le manifestazioni del centenario. I primi interventi importanti 
furono infatti il ripristino dell'Aula Magna (che sarà poi intitolata a Roberto Ruffi lli), 
che era stata soppalcata per ospitare una palestra di karatè, e la sistemazione 
di una parte del giardino annesso al palazzo. 
Nel corso dello stesso anno il Consiglio di amministrazione dell'Università stanzia una 
prima cifra per il restauro complessivo del palazzo e nell'ottobre del 1988 in 
occasione di una seduta del Consiglio di facoltà si conferma la volontà dei 
dipartimenti di riunirsi a Palazzo Hercolani e si procede ad una più razionale suddivisione 
degli spazi. 
Rimanevano comunque molti problemi da risolvere: la l iberazione di spazi ancora 
occupati da alcuni artigiani e dalle facoltà di Magistero e Veterinaria; la modifica 
parziale del  progetto di  r istrutturazione per rispondere alle mutate esigenze; 
l'acquisizione di un ulteriore stanziamento finanziario per il completamento dei lavori di 
ristrutturazione. 
La soluzione del primo problema comportava, oltre ai soliti problemi giuridici, anche 
caratteristiche culturali in quanto, alcuni degli artigiani presenti nel palazzo costituivano 
delle autentiche «botteghe» di valore internazionale. In particolare il laboratorio 
Zaniboni, costituito da un restauratore, un intagliatore e un doratore, era 
tradizionalmente il fornitore di cornici dei più famosi musei europei oltre che di noti 
collezionisti privati. Questo laboratorio occupava una splendida sala a volta al 
pianterreno dove doveva trovare collocazione la biblioteca del Dipartimento di 
Scienze economiche. Un altro laboratorio di lavorazione con metodi antichi del 
cuoio in rilievo aveva fra i suoi clienti i musei vaticani ed era collocato in un ampio 
spazio dove era previsto il laboratorio linguistico. 
Lo spostamento dei professori delle facoltà di Magistero e Veterinaria richiedeva invece il 
completamento della sede del Dipartimento di Lingue e letterature straniere moderne 
di via Cartoleria e della sede della Facoltà di Medicina Veterinaria a Ozzano.  
In attesa della soluzione di tali problemi si decise comunque di  apri re i l  cantiere 
iniziando così finalmente i  lavori  di  ristrutturazione. 
La soluzione del primo problema rivelò le maggiori difficoltà, che furono superate con 
un grande dispendio di tempo ed energia. Lo spostamento dei laboratori artigianali 
avvenne trovando per ciascuno un luogo alternativo, in un caso anche con l'aiuto del 
Comune di Bologna in considerazione dell'alto valore artistico dei laboratori. Lo 
spostamento dei professori avvenne, grazie anche alla loro collaborazione, riuscendo ad 
anticipare la messa a punto di parte delle rispettive sedi in via Cartoleria e ad 
Ozzano. 
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Con il necessario supporto dell 'ufficio tecnico e della Commissione edilizia 
dell 'Ateneo si portarono a termine le necessarie modifiche al progetto senza 
aumentare i costi previsti e nel giro dei due anni successivi all'apertura del 
cantiere, il Consiglio di amministrazione stanziò la cifra mancante per il completamento 
del restauro. 
Un'esperienza interessante anche se faticosa è stata la convivenza dell'attività 
didattica e di ricerca con l'attività del cantiere edilizio. Il ruolo del Preside diventò 
quello di cuscinetto fra le esigenze contrastanti dei professori, degli inquilini, dei 
geometri dell'ufficio tecnico, del direttore del cantiere, degli studenti, del Consiglio di 
amministrazione. 
Le lezioni che si svolgevano mentre un operaio demoliva un muro o un pavimento nella 
stanza accanto, la sala di lettura che si trovava di fianco al tubo che scaricava le 
macerie dei piani superiori. L'andirivieni di artigiani di tutti i tipi (idraulici, 
elettricisti, falegnami, fabbri, trasportatori, posatori, ecc.) che si mescolavano con gli 
studenti all'uscita delle lezioni. Improvvisi allagamenti di corridoi e aule per una 
mancata integrazione fra il vecchio e il nuovo impianto di riscaldamento. L'arresto 
dei lavori per improvvisi dubbi sorti sulla stabilità delle strutture portanti. 
L'interruzione della corrente (e del riscaldamento) per i necessari interventi 
sull'impianto elettrico. Quasi quattro anni di continui problemi dai quali ad un certo 
punto si disperava di poter uscire e che adesso sembra impossibile aver potuto 
superare. 
Un discorso a parte merita il restauro del giardino e della sala alla Boschereccia 
(chiamata anche «Giardino d'inverno») che sul giardino si affaccia. La sala alla 
Boschereccia, completamente affrescata con la riproduzione di un giardino ispirato ai 
grandi giardini romani, è stata restaurata con il contributo del Dott. Gazzoni 
Frascara. Il restauro del giardino, che era giunto ad uno stato di notevole degrado, sia 
nella parte contigua al Palazzo che in quella aperta al pubblico, è stato progettato 
dal gruppo del prof. Chiusoli cercando di ricostruire l'originale equilibrio con il 
contiguo Giardino d'inverno. Lo scopo è stato di farne uno spazio utilizzabile per i 
docenti e gli studenti della facoltà, quasi una sala studio all'aperto da maggio a 
settembre. 
In conclusione possiamo dire che i lavori di restauro di Palazzo Hercolani hanno 
comportato anni di disagi e sacrifici per docenti, studenti e personale tecnico e 
amministrativo e di lavoro assiduo per i responsabili delle strutture, preside e direttori di 
dipartimento. I risultati devono però essere considerati molto soddisfacenti. La 
presidenza è ospitata nelle «sale cinesi» che, pur richiedendo un'opera di restauro 
degli affreschi, hanno mantenuto il loro fascino originale. Oltre all'aula magna è 
ora possibile disporre di una comoda aula di circa 120 posti detta, ispirandosi agli 
affreschi del soffitto, «Sala dei poeti». Sono state ricavate delle belle sale di lettura per le 
quattro biblioteche dei dipartimenti che, attraverso uno stretto coordinamento, funzionano 
anche da biblioteca di facoltà per gli studenti. La zona del «Giardino d'inverno» e della 
«Sala Zodiaco» attrezzate per un piccolo «faculty club», ospita anche una sede 
dell'Associazione degli amici dei musei dell'Università e del Circolo botanico.8 
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3.2.6 Il restauro del 1992 
Nel 1989 vennero iniziati i lavori per la ristrutturazione e il restauro di Palazzo 
Hercolani. Ovunque i segni del degrado e del decadimento. 
Del tutto abbandonata era l'ala lungo la via dei Bersaglieri, mentre nel magnifico e 
vasto giardino faceva brutta mostra di sé la vecchia rimessa delle carrozze, la 
palazzina bruciata, come veniva chiamata dalla fine degli anni Sessanta, quando 
fu parzialmente distrutta e scoperchiata da un incendio. Ma anche il parco, nel quale 
si trova ancora una vecchia ghiacciaia, per altro interrata, aveva qualche problema, 
pur non essendo in stato di abbandono, perché usato come parco pubblico. 
A quell'epoca Palazzo Hercolani non era più di proprietà della nobile famiglia da 
almeno un ventennio, essendo stato venduto all'università, per la facoltà di Scienze 
politiche. Aule e uffici erano stati ricavati alla meglio in locali sparsi nell'immenso edificio, 
anche se non certo rispondenti alle esigenze didattiche. 
Di qui la necessità di restituire all'antico splendore una delle più belle residenze patrizie 
della città e di adeguarla alle necessità di studenti e docenti, nonostante la presenza di 
persone e attività estranee all'amministrazione universitaria. 
Per un ventennio studenti e docenti hanno vissuto in buona armonia con le famiglie e gli 
artigiani che occupavano qualche parte dell'immenso palazzo, i cui contratti d'affitto 
erano stati lasciati in eredità dalla famiglia patrizia all'ateneo. Quando l'ultimo 
artigiano — il signor Federici, che fabbrica a mano artistiche cornici, alcune delle 
quali sono al Louvre — se ne andò e venne sistemato dall'amministrazione comunale in 
un adeguato locale in via Bovi Campeggi, si cominciò a pensare al futuro dell'edificio. 
Avvalendosi dei finanziamenti della legge 331 del 1985 — per le opere relative al 
superamento delle barriere architettoniche e alla prevenzione degli incendi — alla fine 
degli anni Ottanta l'Università studiò un progetto di ristrutturazione dello stabile che 
prevedeva interventi consistenti nelle parti meno nobili e minori in quelle nobili. I 
lavori per Palazzo Hercolani hanno fatto parte di un appalto generale per tutti gli edifici 
universitari vinto da un «Raggruppamento temporaneo di imprese» al quale 
aderisce il Consorzio cooperative costruzioni. 
La parte relativa all'ex palazzo senatorio se la aggiudicò il Consorzio, il quale affidò il 
lavoro all'Edilcoop, un'azienda cooperativa con sede sociale a Crevalcore, che da circa 
dodici anni è impegnata anche nel settore delle ristrutturazioni, mentre in precedenza 
aveva preferito le opere di nuova progettazione. La nuova facciata di palazzo 
Hercolani, che ha richiesto poco meno di tre anni di lavoro, dal maggio 1992 è sotto gli 
occhi dei bolognesi. L'insolito colore aragosta chiaro, un tono tra il rosa e l'ocra, che 
ha preso il posto del vecchio tradizionale «rosso bolognese», non è altro che quello 
originale voluto da Venturoli e certamente approvato dagli Hercolani. Insomma, è 
quello, all'epoca abbastanza diffuso, scelto dal costruttore per far risaltare al massimo la 
bellezza della sua opera. 
I tecnici dell'Edilcoop lo hanno trovato raschiando l'intonaco sotto il tetto di gronda, un 
posto dove il sole e l'acqua piovana non riescono a "mangiare" completamente il 
colore. Nessun dubbio, quindi, che sia quello originale. 
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Piuttosto complessa è stata l'opera di restauro dei basamenti delle decorazioni di arenaria, 
la tradizionale pietra da costruzione di Bologna, che ha il discutibile pregio di sfaldarsi 
sotto l'azione del vento e dell'acqua e, soprattutto, dei gas di scarico delle auto e dei 
camini. La delicata pietra bolognese è stata consolidata e impregnata di sostanze 
particolari, per cui ora si ritiene che possa durare nel tempo. Nel peggiore dei casi, 
dovrebbe essere stato rallentato il suo degrado. 
In buone condizioni sono state rinvenute le decorazioni in cotto, che continuano a 
sfidare impunemente il tempo, mentre alquanto degradate, per cui hanno richiesto un 
impegnativo intervento, erano le strutture lignee della parte alta dello stabile. 
Inutile dire che per questi lavori di restauro di tipo particolare è stato necessario 
impiegare personale altamente specializzato. 
L'Edilcoop ha dimostrato di essere capace di realizzare la sintesi tra le capacità 
tecniche e la cultura storica in occasione di due delicati interventi, di carattere 
statico e non previsti in capitolato, su solai sovrastanti i saloni affrescati di palazzo 
Hercolani. 
Quando ci si è accorti che era avvallato un pavimento alla "veneziana" di recente 
costruzione, non è stato difficile intuire che sotto qualcosa doveva avere ceduto. 
Dopo avere praticato un foro nel pavimento ed essere entrati nell'ampio spazio esistente 
tra la "veneziana" e la volta del soffitto della sala sottostante, i tecnici hanno 
accertato che una delle due travi di sostegno aveva ceduto. 
L'hanno sostituita con una struttura metallica, sulla quale è stato posato il nuovo 
pavimento, mentre è rimasta al suo posto, anche se non è visibile dall'esterno, la trave 
sana e finemente istoriata, che faceva parte del vecchio Palazzo Hercolani, quello 
esistente prima del radicale rifacimento di Venturoli. 
Il delicato e difficile intervento è stato portato a termine senza provocare danni agli 
affreschi del salone sottostante, per cui non è stato necessario operare costosi 
restauri. Questo vuol dire che era molto professionale e delicata la mano che ha 
lavorato. La conferma di ciò si è avuta quasi contemporaneamente, quando ci si è 
accorti che si era abbassata di una decina di centimetri la volta della sala detta dei 
poeti, di 150 metri quadrati, i cui affreschi sono attribuiti al Pedrini. L'inconveniente era 
provocato dall'assenza delle catene, per cui le spinte verticali si scaricavano lungo la 
volta verso i muri, spingendoli in fuori. Anche in questo caso, è stato demolito il 
pavimento soprastante e si è provveduto a montare i tiranti e a compiere altre non facili 
operazioni, senza arrecare ulteriori offese ai preziosi affreschi del piano inferiore, i quali 
attendono da tempo l 'intervento del restauratore. 
Questi e altri lavori nella parte nobile del palazzo, come il restauro di una scala di 
legno del Settecento, sono stati eseguiti senza che sia stato necessario 
interrompere l'attività didattica dei numerosi dipartimenti della facoltà. Inutile dire che 
sarebbe stato preferibile sgomberare lo stabile e lavorare senza tanta gente 
estranea, alla quale occorreva garantire le indispensabili misure di sicurezza. Ma, dal 
momento che non era possibile spostare le lezioni in altra sede, è stato necessario 
trovare un giusto compromesso tra le esigenze didattiche e quelle tecniche. 
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Nei tre anni scarsi di apertura del cantiere, operai, tecnici, studenti e docenti hanno 
convissuto in pace, senza intralciarsi vicendevolmente, per cui le lezioni e gli esami non 
hanno subìto ritardi. Altri delicati interventi, per restaurare e valorizzare reperti antichi, 
sono stati eseguiti nelle parti non nobili del palazzo, durante i lavori di 
trasformazione dei vecchi solai e delle botteghe in aule, biblioteche e uffici dei vari 
dipartimenti. 
Su un lato della palazzina bruciata sono stati recuperati e restaurati alcuni merli 
ghibellini, il che induce a pensare che un tempo, forse prima dell'allargamento del 
parco, un muro merlato delimitasse la parte retrostante del palazzo. 
Nei locali che guardano su via dei Bersaglieri e destinati a essere trasformati in 
uffici, l'Edilcoop ha restaurato e valorizzato l'imponente struttura di travi, che ora sono un 
motivo di ornamento dei nuovi locali. 
Poiché i fondi usati erano quelli per il superamento delle barriere architettoniche e 
degli impianti per la prevenzione degli incendi, non è stato ovviamente possibile 
intervenire in tutti i punti che necessitavano di recuperi e restauri. Così come non è 
stato possibile fare nulla per gli affreschi, per il salvataggio dei quali l'Associazione amici di 
palazzo Hercolani ha promosso una serie di iniziative per raccogliere un miliardo di lire. 
Qualcosa occorrerà fare anche per il parco, chiuso provvisoriamente al pubblico. 
Il restauro, pertanto, è rimasto incompleto, anche se, con i pochi soldi a 
disposizione, è stato possibile restituire la facciata di Palazzo Hercolani al suo antico 
splendore e fermare il processo di degrado interno.9 
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3.2.7 Comparazione dei diversi stati di fatto in pianta 
Nell'archivio storico del Collegio Artistico Angelo Venturoli, sito a Bologna in via 
Centotrecento n° 4, sono ancor oggi conservati vari documenti originali riguardanti il 
progetto di Palazzo Hercolani ad opera di Angelo Venturoli (1749-1821). Tra questi 
numerosi documenti vi sono anche alcune piante, prive di datazione e di autore. Tuttavia, 
da numerosi indizi, è possibile tentare di ricostruire alcuni dettagli in più riguardo 
l'evoluzione del palazzo. 
 Abbiamo una prima serie di tre piante (interrato, pianterreno e piano nobile) che 
testimoniano uno stato del palazzo probabilmente antecedente il 1788, anno in cui i 
Manzi vendettero la loro casa agli Hercolani, corrispondente in facciata alle quattro 
campate sinistre del portico dell'attuale palazzo. Da queste piante si vede che 
questa porzione del fabbricato non possedeva il piano interrato in quel momento. 
Da resoconti storici5 si ricava che l'ingresso di casa dei Manzi era esattamente 
frontale rispetto alla via Broccaindosso, perciò non può altro che trovarsi nella 
quarta campata da sinistra dell'attuale portico del palazzo. (Allegato 3.1) 
 Poi abbiamo un'altra serie di tre piante, che questa volta mettono a confronto lo 
stato di fatto precedente con un nuovo stato, attribuibile al periodo 1788-1798, dato 
che il 1798 è l'anno di inizio della costruzione dello scalone monumentale, che qui è 
assente. Da queste piante si evince che la parte recentemente acquisita deve 
essere stata interamente demolita, dato che il nuovo stato presenta un piano 
interrato, prima assente. Si evidenzia anche il fatto che il portico è stato rifatto 
modificando leggermente le luci delle volte, al fine di renderle più simili a quelle del 
resto del palazzo. Si nota inoltre che concomitantemente a questi rifacimenti, si è 
anche modificata la distribuzione degli ambienti nella zona corrispondente all'attuale 
triplice porticato d'ingresso che porta alla corte: sono stati creati ambienti più grandi, 
tra i quali spicca in particolar modo l'immenso ambiente al piano nobile, indicato 
nella pianta con la lettera E. (Allegato 3.2) 
 Un terzo stadio ci è presentato da altre tre piante. Quest'ultimo può essere datato 
come certamente successivo al 1798, dato che qui lo scalone viene dato come già 
ultimato e tutta l'ala a cui esso appartiene è esente da qualunque modifica. Pesanti 
modifiche sono invece protagoniste nell'ala sinistra del palazzo. L'intervento 
maggiore qui evidenziato è l'ampliamento della larghezza della corte interna di due 
campate di portico verso sinistra, con conseguente modifica dell'ala sinistra in 
funzione di questo cambiamento: alcuni locali scompaiono, mentre altri sono 
suddivisi in più locali a causa della loro posizione d'angolo. È solo guardando a 
queste modifiche che è possibile spiegare la presenza di grossi pilastri di 
fondazione nell'interrato sotto la corte: essi non sono altro che i resti delle 
fondazioni dei pilastri della parte sinistra della corte prima del suo ampliamento. 
Inoltre i due accessi alla corte, quello dalla strada e quello dall'altra corte, 
avvengono ora da portici che non sono più singoli, ma tripli. Conseguentemente 
anche l'ingresso principale al palazzo viene spostato, trovandosi ora centrato 
rispetto alle undici campate di portico della facciata. (Allegato 3.3) 
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 Poi abbiamo un'ulteriore tripletta di piante che testimoniano lo stato di fatto 
conseguente alle modifiche appena illustrate. (Allegato 3.4) 
 Tre ulteriori piante riassumono questo stesso stato di fatto, ma non facendo vedere 
più solo le parti interessate dagli interventi, ma tutto l'intero palazzo Hercolani, 
comprensivo anche di tutti i fabbricati acquistati in via dei Bersaglieri, della seconda 
corte e del giardino ultimato sotto Astorre Hercolani nei primi anni dell'Ottocento. 
(Allegato 3.5) 
 Abbiamo anche una tavola che mostra il pianterreno e piano nobile del confine di 
Palazzo Hercolani con il Palazzo del Signor Conte Muzio Grati Volta. Una coppia di 
piante (pianterreno e piano nobile) mostra invece i demoliti e costruiti della stessa 
zona di confine in seguito al rifacimento di alcune stanze appartenenti alla 
residenza Volta. Anche se non interessa direttamente Palazzo Hercolani, questo 
intervento avrà avuto certamente una rilevanza nel modificare l'interazione 
strutturale esistente tra le due residenze. Tutte queste tavole sono databili come 
successive alla fine dei lavori su Palazzo Hercolani ad opera di Angelo Venturoli. 
(Allegato 3.6) 
 Lo stato di fatto del 1985 differisce da quello di inizio Ottocento a causa degli 
ammodernamenti resisi necessari per trasformare il palazzo in una sede 
universitaria. Sono perciò stati rifatti molti impianti e vari solai. Inoltre sono stati 
aggiunti numerosi tramezzi per suddividere le grandi stanze del palazzo in ambienti 
più piccoli e adatti perciò ad essere trasformati ad esempio in uffici. Sono poi state 
aggiunte scale ed ascensori, dato che i collegamenti verticali erano poco numerosi 
e consistenti oltre che nello scalone monumentale in altre poche scale di servizio. 
(Allegato 3.7) 





Figura 9: Stato di fatto antecedente il 1788. 
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Figura 10: Stato di fatto del periodo 1788-1798 con in grigio lo stato di fatto antecedente il 1788. 
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Figura 11: Stato di fatto del periodo tra il 1798 e i primi anni del 1800 con in grigio lo stato di fatto 
del periodo 1788-1798. 
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Figura 12: Stato di fatto odierno con in grigio lo stato di fatto del periodo tra il 1798 e i primi anni 
del 1800. 
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3.3 ANALISI DELLA DOCUMENTAZIONE DISPONIBILE 
Di seguito si elenca la documentazione disponibile per la valutazione della vulnerabilità 
sismica dell’edificio in esame: 
 Rilievo architettonico di tutto l’immobile (rilievo PAL fornito dall’AUTC); 
 "Indagine statica su alcune porzioni del complesso edilizio" firmata il 25/01/2010 
dall'Ing. Andrea Armaroli; 
 "Indagine statica su solaio in legno" (integrazione della precedente relazione) 
firmata il 16/03/2010 dall'Ing. Andrea Armaroli. 
A partire da questo materiale e dai sopralluoghi, è stato possibile individuare: 
 per quanto riguarda la copertura: 
o l’ingombro della copertura; 
 per quanto riguarda gli elementi portanti verticali: 
o la geometria delle pareti portanti in termini di spessori, larghezze, altezze e 
posizione delle aperture; 
 per quanto riguarda gli elementi portanti orizzontali: 
o le tipologie di volte; 
o le tipologie di molti solai; 
o lo spessore complessivo; 
o informazioni sulla stratigrafia di un solaio in legno (grazie alla relazione 
"Indagine statica su solaio in legno"). 
 
3.4 RILIEVO 
Per verificare la correttezza delle informazioni contenute nel materiale a disposizione 
(specialmente per verificare la correttezza dei rilevi strutturali), ma anche per rilevare la 
qualità e lo stato di conservazione dei materiali e degli elementi costitutivi, è stato condotto 
un rilievo accurato di tutto l’immobile in maniera quanto più completa e dettagliata 
possibile. La rappresentazione dei risultati del rilievo è stata effettuata attraverso piante 
strutturali. Durante il rilevo è stato possibile ispezionare anche la copertura, ma non in 
tutte le sue parti, in quanto non tutti i locali del sottotetto erano praticabili.  
Per quanto riguarda le pareti e i solai, durante il rilievo è stato possibile riscontrare un 
quadro fessurativo pressoché nullo nella maggior parte dell'immobile ed una buona qualità 
della muratura e dei suoi ammorsamenti ortogonali. Il quadro fessurativo completo è stato 
rappresentato sulle piante strutturali e dettagliato con una relazione fotografica allegata 
alla presente relazione. (Allegato 4.2) 
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Figura 13: Localizzazione delle situazioni problematiche al piano terra e al piano terra ammezzato. 
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Figura 14: Localizzazione delle situazioni problematiche al piano primo ammezzato. 
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Sono da sottolineare però alcune situazioni locali problematiche: 
1. formazione di crepa verticale (monitorata), probabilmente causata da ribaltamento 
di facciata con cuneo; 
 
Figura 15: Fessura nella zona problematica 1. 
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Figura 16: Fessurimetro installato nella zona problematica 1. 
 
2. formazione di crepa verticale (monitorata), probabilmente causata da ribaltamento 
di facciata con cuneo; 
 
Figura 17: Fessurimetro installato nella zona problematica 2.
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3. formazione di fessure in un maschio molto sottile compreso tra due aperture e 
conseguente formazione di altre crepe per il cedimento. 
 




4. cedimento di due solai dalla struttura portante non nota, con importante 




Figura 20: Avvallamento del pavimento nella zona problematica 4. 
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3.5 CARATTERIZZAZIONE MECCANICA DEI MATERIALI 
Per quanto attiene la definizione delle caratteristiche meccaniche dei materiali da 
utilizzarsi nelle formulazioni volte alla valutazione della capacità degli elementi, si è fatto 
riferimento ai valori indicati dalle normative vigenti per materiali aventi caratteristiche 
analoghe a quelle riscontrati in situ. 
 
Più in dettaglio le resistenze di progetto sono state valutate considerando i valori delle 
proprietà dei materiali indicate nel caso di livello di conoscenza minimo (LC1).  
 Resistenza: valore minimo di Tabella C8A.2.1 
Per muratura in mattoni pieni e malta di calce: 
௠݂ = ௠݂,௠௜௡ = 240	ܰ/ܿ݉ଶ = 2,4	ܯܲܽ 
߬଴ = ߬଴,௠௜௡ = 6,0	ܰ/ܿ݉ଶ = 0,06	ܯܲܽ 
 Modulo elastico: valore medio intervallo di Tabella C8.A.2.1 
Per muratura in mattoni pieni e malta di calce: 
ܧ௠௜௡ = 1˙200	ܰ/݉݉ଶ = 1,2	ܩܲܽ	 
ܧ௠௔௫ = 1˙800	ܰ/݉݉ଶ = 1,8	ܩܲܽ	 
ܧ = ܧ௠௘ௗ௜௢ = 1˙500	ܰ/݉݉ଶ = 1,5	ܩܲܽ	 
ܩ௠௜௡ = 400	ܰ/݉݉ଶ = 0,4	ܩܲܽ	 
ܩ௠௔௫ = 600ܰ/݉݉ଶ = 0,6	ܩܲܽ	 
ܩ = ܩ௠௘ௗ௜௢ = 500	ܰ/݉݉ଶ = 0,5	ܩܲܽ	 
 Peso specifico: unico valore in Tabella C8.A.2.1 
Per muratura in mattoni pieni e malta di calce: 
ݓ = 18	݇ܰ/݉ଷ = 1˙835	݇݃/݉ଷ	  
I valori di progetto sono stati dedotti dalla Tabella C8A.2.1 riportata nell'Appendice 2 della 
Circolare Ministeriale n. 617 (applicazione del D.M. 14/01/2008 "Norme Tecniche per le 
Costruzioni") così come previsto nella Tabella C8A.1.1 e adottando, inoltre, un fattore di 
confidenza pari a 1,35 (corrispondente al livello di conoscenza LC1) e un coefficiente di 
sicurezza sul materiale muratura pari a γm = 3. 
ௗ݂ = ௠݂ܨܥ · ߛ௠ = 2,41,35 · 3 = 0,593	ܯܲܽ 
߬ௗ = ߬଴ܨܥ · ߛ௠ = 0,061,35 · 3 = 0,0148	ܯܲܽ 
௧݂ௗ = 1,5 · ߬ௗ = 1,5 · 0,0148 = 0,0222	ܯܲܽ      
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Si riportano qui due foto che rappresentano lo stato di due porzioni di muratura, entrambe 
relative al piano interrato perché in buona parte di esso non è presente l'intonaco. 
 
Figura 21: Una porzione di muratura in mattoni nell'interrato. 
 
 
Figura 22: Una porzione di muratura mista pietra-mattoni nell'interrato. 
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Oltre ai setti portanti in muratura, sono stati individuati anche alcuni setti in calcestruzzo 
armato che costituiscono tre vani ascensore. Per il materiale calcestruzzo sono state 
ipotizzate le seguenti proprietà: 
 Modulo elastico: 
ܧ = 31	ܩܲܽ 
 Peso specifico: 
ݓ = 24,9926	݇ܰ/݉ଷ = 2˙548,5	݇݃/݉ଷ	 
 
Inoltre è stato definito anche il materiale acciaio che costituisce le catene degli archi nelle 
varie facciate. Per esso sono state ipotizzate le seguenti proprietà: 
 Modulo elastico: 
ܧ = 210	ܩܲܽ 
 Peso specifico: 
ݓ = 76,9729	݇ܰ/݉ଷ = 7˙849,0474	݇݃/݉ଷ	 
 
3.6 SINTESI DELLA CONOSCENZA DELL’EDIFICIO 
In Tabella 1 si riporta schematicamente la sintesi di ciò che è noto, di ciò che è noto solo 
in parte e di ciò che rimane ancora incognito relativamente alla geometria degli elementi 
strutturali portanti, mentre, in Tabella 2 si riporta una sintesi relativa alla conoscenza dei 
materiali. 
In particolare: 
 con il simbolo V, sono stati indicati gli aspetti noti; 
 con il simbolo V, sono stati indicati gli aspetti parzialmente noti; 
 con il simbolo X, sono stati indicati gli aspetti non noti. 
Per quanto riguarda gli elementi portanti verticali, le informazioni relative allo spessore e 
alle altezze delle pareti sono note dalle tavole. 
Per quanto riguarda gli elementi portanti orizzontali, le informazioni relative alle volte sono 
solo parziali. Infatti, dalle tavole e dal rilievo, è stato possibile individuare solamente la 
tipologia della volta e la presenza di eventuali catene, ma non è stato possibile avere 
informazioni relative alla loro stratigrafia.  
Per quanto riguarda le caratteristiche meccaniche dei materiali, esse sono state ipotizzate 
































































 Resistenza a compressione (fm) 
 Resistenza a taglio (τm) 
 Modulo elastico (E) 

















Tabella 2: Sintesi della conoscenza dell’edificio per quanto riguarda le caratteristiche dei materiali. 
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3.7 INDIVIDUAZIONE TIPOLOGIE DI SOLAI NELLE PIANTE 
Si riportano qui di seguito 11 piante eseguite sezionando a tutte le altezze in cui sono 
presenti dei solai, le quali permettono di esprimere le tipologie dei solai note dal rilievo o 
dedotte da altre fonti. 
 
 
Figura 23: Legenda dei tipi di solaio. 
 
Per quanto riguarda i solai non noti, essi sono stati indicati con un tratteggio diagonale e 
poi sono stati comunque campiti a seconda della tipologia di solaio che si è ipotizzato 
avessero, o per analogia con i solai circostanti, o in altri modi. 
Quando non era in alcun modo possibile identificare la tipologia di solaio da alcun 
elemento, si è ipotizzato che essa fosse sempre costituita da un solaio in cemento armato, 
essendo essa tra le tipologie di solaio più pesanti, ad eccezione di quelli voltati, che però 






























4. ANALISI DEI CARICHI DELLO STATO DI FATTO 
4.1 TIPI DI SOLAI 
1. Volte a padiglione di luci comprese tra 5 e 10 m 
2. Volte a crociera o a vela di luci inferiori a 5 m 
3. Volte a botte di luci inferiori a 5 m 
4. Solai lignei di piano tipo di luce inferiore a 5 m 
5. Solai lignei di piano tipo di luce inferiore a 5 m con volta finta/controsoffitto 
6. Solai lignei di copertura di luce inferiore a 5 m 
7. Solai lignei di copertura di luce inferiore a 5 m con volta finta/controsoffitto 
8. Solai lignei di piano tipo a doppia orditura di luce inferiore a 5 m con volta 
finta/controsoffitto 
9. Solai in cemento armato 
10. Solai in cemento armato di copertura 
11. Solai a voltine 
 












  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Volta in muratura 
0,54004 = 0,1350݉ଶ݉  1˙800 243,0 Portante 
2 Zoccolo in muratura 
0,11404 = 0,0285݉ଶ݉  1˙800 51,3 Portato 
3 Rinfazzo in materiale da riempimento 
1,13164 = 0,2829݉ଶ݉  1˙300 367,8 Portato 
4 Massetto 0,06 m 2˙000 120,0 Portato 
5 Pavimento - - 40,0 Portato 
6 Intonaco 0,02 m 2˙000 80,0 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 243,0 2,384 2,5 
Portato 781,4 7,665 8,0 














  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Volta in muratura 
0,33314 = 0,1514݉ଶ݉  1˙800 272,5 Portante 
2 Zoccolo in muratura 
0,12124 = 0,0551݉ଶ݉  1˙800 99,2 Portato 
3 Rinfazzo in materiale da riempimento 
0,90014 = 0,4091݉ଶ݉  1˙300 531,8 Portato 
4 Massetto 0,06 m 2˙000 120,0 Portato 
5 Pavimento - - 40,0 Portato 
6 Intonaco 0,02 m 2˙000 80,0 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 272,5 2,673 3,0 
Portato 993,3 9,745 10,0 














  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Volta in muratura 
0,33314 = 0,1514݉ଶ݉  1˙800 272,5 Portante 
2 Zoccolo in muratura 
0,12124 = 0,0551݉ଶ݉  1˙800 99,2 Portato 
3 Rinfazzo in materiale da riempimento 
0,90014 = 0,4091݉ଶ݉  1˙300 531,8 Portato 
4 Massetto 0,06 m 2˙000 120,0 Portato 
5 Pavimento - - 40,0 Portato 
6 Intonaco 0,02 m 2˙000 80,0 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 272,5 2,673 3,0 
Portato 993,3 9,745 10,0 

















  Spessore (m) Densità (kg/m3) 





0,35 · 0,322,50 = 0,0448݉ଶ݉  600 26,9 Portante 
2 Travetti 
0,12 · 0,120,75 = 0,0192݉ଶ݉  600 11,5 Portante 
3 Tavolato 0,03 m 600 18,0 Portato 
4 Massetto 0,12 m 2˙000 240,0 Portato 
5 Pavimento - - 40,0 Portato 
6 Intonaco 0,02 m 2˙000 80,0 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 38,4 0,377 0,5 
Portato 500,3 4,908 5,0 















  Spessore (m) Densità (kg/m3) 





0,35 · 0,322,50 = 0,0448݉ଶ݉  600 26,9 Portante 
2 Travetti 
0,12 · 0,120,75 = 0,0192݉ଶ݉  600 11,5 Portante 
3 Tavolato 0,03 m 600 18,0 Portato 
4 Massetto 0,12 m 2˙000 240,0 Portato 
5 Pavimento - - 40,0 Portato 
6 Intonaco 0,02 m 2˙000 80,0 Portato 
 Volta finta/ controsoffitto 
- - 55,6 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 38,4 0,377 0,5 
Portato 555,9 5,453 5,6 
Variabile - - 3,0 (uffici) 
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  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Travi 2 · 0,30 · 0,302,50 = 0,0720݉ଶ݉  600 43,2 Portante 
2 Travetti 
0,08 · 0,120,50 = 0,0192݉ଶ݉  600 11,5 Portante 
3 Tavolato 0,03 m 600 18,0 Portato 
4 Guaina 0,01 m 1˙000 10,0 Portato 
5 Coppi - - 80,0 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 54,7 0,537 0,6 
Portato 108,0 1,059 1,2 
Variabile 
- - 1,2 (neve) - - 0,5 (copertura) 
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  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Travi 2 · ଴,ଷ଴·଴,ଷ଴ଶ,ହ଴ = 0,0720 ௠మ௠   600 43,2 Portante 
2 Travetti 
଴,଴଼·଴,ଵଶ
଴,ହ଴ = 0,0192 ௠మ௠   600 11,5 Portante 
3 Tavolato 0,03 m 600 18,0 Portato 
4 Guaina 0,01 m 1˙000 10,0 Portato 
5 Coppi - - 80,0 Portato 
 Volta finta/ controsoffitto 
- - 55,6 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 54,7 0,537 0,6 
Portato 163,6 1,605 1,8 
Variabile 
- - 1,2 (neve) - - 0,5 (copertura) 
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Schematizzazione della struttura della copertura dello scalone monumentale, che dà 
un'idea della complessità strutturale della copertura dell'edificio. 
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  Spessore (m) Densità (kg/m3) 





0,35 · 0,322,50 = 0,0448݉ଶ݉  600 26,9 Portante 
2 Travetti 
0,12 · 0,120,75 = 0,0192݉ଶ݉  600 11,5 Portante 
3 Tavolato 0,03 m 600 18,0 Portato 
4 Massetto 0,12 m 2˙000 240,0 Portato 
5 Pavimento - - 40,0 Portato 
6 Intonaco 0,02 m 2˙000 80,0 Portato 
 Volta finta/ controsoffitto 
- - 55,6 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 38,4 0,377 0,5 
Portato 555,9 5,453 5,6 
Variabile - - 3,0 (uffici) 
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4.1.9. Solai in cemento armato 
 
 
  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Travetti 2	 ݌݁ݖݖ݅݉  10 ݇݃݌݁ݖݖ݋ · ݉ 20,0 Portante 
2 Pignatte 8	 ݌݁ݖݖ݅݉ଶ  12,5	 ݇݃݌݁ݖݖ݋ 100,0 Portante 
3 Completamento 
0,12 · 0,200,50 = 0,0480݉ଶ݉  2˙400 115,2 Portante 
4 Soletta 0,05 m 2˙400 120,0 Portante 
5 Massetto alleggerito 
0,12 m 1˙000 120,0 Portato 
6 Pavimento - - 80,0 Portato 
7 Intonaco 0,02 m 2˙000 40,0 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 355,2 3,485 3,5 
Portato 362,3 3,554 4,0 




4.1.10. Solai in cemento armato di copertura 
 
 
  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Travetti 2	 ݌݁ݖݖ݅݉  10 ݇݃݌݁ݖݖ݋ · ݉ 20,0 Portante 
2 Pignatte 8	 ݌݁ݖݖ݅݉ଶ  12,5	 ݇݃݌݁ݖݖ݋ 100,0 Portante 
3 Completamento 
0,12 · 0,200,50 = 0,0480݉ଶ݉  2˙400 115,2 Portante 
4 Soletta 0,05 2˙400 120,0 Portante 
5 Guaina 0,01 m 1˙000 10,0 Portato 
6 Coppi - - 80,0 Portato 
7 Intonaco 0,02 m 2˙000 40,0 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 355,2 3,485 3,5 
Portato 130,0 1,275 1,3 
Variabile 










  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Profilati IPE in acciaio 0,0000626݉ଶ݉  7˙850 0,5 Portante 
2 Voltine in mattoni 0,18 m 1˙800 324,0 Portante 
3 Completamento 
0,11251,50 = 0,075݉ଶ݉  2˙000 150,0 Portato 
4 Massetto alleggerito 
0,08 m 1˙000 80,0 Portato 
5 Pavimento - - 80,0 Portato 
6 Intonaco 0,02 m 2˙000 40,0 Portato 
 Tramezzi - - 122,3 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 324,5 3,178 3,6 
Portato 472,3 4,633 5,0 







  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Soletta 0,25 m 2˙400 600,0 Portante 
2 Massetto 0,8 m 1˙000 80,0 Portato 
3 Pavimento - - 80,0 Portato 
4 Intonaco 0,02 m 2˙000 40,0 Portato 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante 600,0 5˙886,0 6,0 
Portato 200,0 1˙962,0 2,0 
Variabile - - 4,0 (affollamento) 
 
4.1.13. Ascensori 
Per quanto riguarda il peso (e quindi anche la massa) di un ascensore, si è scelto di 
schematizzarlo con un solaio fisso al piano più alto raggiungibile dall'ascensore stesso, 
perché dal punto di vista sismico normalmente è più svantaggioso avere una massa ad 
un'altezza maggiore. 
 
 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante - - 0,0 
Portato - - 0,0 
Variabile - - 4,0 (affollamento) 
 
 68 
4.2 ALTRI CARICHI 





  Spessore (m) Densità (kg/m3) 




1 Intonaco 0,02 m 2˙000 40,0 Portato 
2 Tavolato 0,01 m 600 6,0 Portato 
3 Nervature ൬




 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante - - - 
Portato 55,6 0,545 0,6 






 Massa per unità di superficie (kg/m2) 
Peso per unità di 
superficie (kN/m2)  
Portante - - - 
Portato 12,0 0,118 0,6 




4.3 CARICO DELLA NEVE 
Il carico della neve sulle coperture è valutato con la seguente espressione (§3.4): 
qs = μi · qsk · CE · Ct 
dove: 
 qs è il carico neve sulla copertura; 
 μi è il coefficiente di forma della copertura; 
 qsk è il valore caratteristico di riferimento del carico di neve al suolo; 
 CE è il coefficiente di esposizione; 
 Ct è il coefficiente termico. 
 
Valore caratteristico del carico di neve al suolo 
Bologna si trova all’interno della zona I-Mediterranea, per cui il valore caratteristico del 
carico di neve al suolo vale: 
qsk = 1,50 kN/m2 per as ≤ 200m 
qsk = 1,35 [1 + (as /602)2] kN/m2 per as > 200m 
Bologna si trova ad as = 54 m sul livello del mare, quindi rientra nel caso in cui: 
 qsk = 1,50 kN/m2 
 
Coefficiente di esposizione 
Si ipotizza di essere in un’area dalla topografia normale, cioè un’area in cui non sia 
presente una significativa rimozione di neve sulla costruzione prodotta dal vento a causa 
del terreno, altre costruzioni o alberi. 
Quindi il coefficiente di esposizione vale: 
 CE = 1 
 
Coefficiente termico 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della riduzione del carico di 
neve a causa dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore della 
costruzione. 
In assenza di uno specifico studio, si utilizza: 
 Ct = 1 
 
Coefficiente di forma per le coperture 
Il valore del coefficiente di forma in questo caso vale: 
 μi = 0,8 per 0°≤ α ≤ 30° 
dato che α ≅ 18°. 
 
Carico della neve 
Utilizzando i valori così determinati, si ottiene un valore del carico della neve pari a: 
ps = μi · qsk · CE · Ct = 0,8 · 1,50 · 1 · 1 = 1,20 kN/m2 = 1˙200 N/m2 
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4.4 RIASSUNTO CARICHI 
 
 N° way Dead (kN/m2) 
Portato 
(kN/m2) 
Variabile     
(kN/m2) 
1 Volta a padiglione grande 2 2,5 8,0 3,0 (uffici) 
2 Volta a crociera o a vela piccola 2 3,0 10,0 3,0 (uffici) 
3 Volta a botte piccola 1 3,0 10,0 3,0 (uffici) 
4 Legno piano tipo 1 0,5 5,0 3,0 (uffici) 
5 Legno piano tipo con volta finta 1 0,5 5,6 3,0 (uffici) 
6 Legno copertura 1 0,6 1,2 1,2 (neve) 0,5 (copertura) 
7 Legno copertura con volta finta 1 0,6 1,8 1,2 (neve) 0,5 (copertura) 
8 Legno piano tipo doppia orditura con volta finta 
2 0,5 5,6 3,0 (uffici) 
9 Cemento armato piano tipo 1 3,6 4,0 3,0 (uffici) 
10 Cemento armato copertura 1 3,6 1,3 1,2 (neve) 0,5 (copertura) 
11 Voltine 1 3,6 5,0 3,0 (uffici) 
12 Scale 1 6,0 2,0 4,0 (affollamento) 
13 Ascensori 2 0,0 0,0 4,0 (affollamento) 








5. LA PERICOLOSITÀ SISMICA E LO SPETTRO DI 
RIFERIMENTO UTILIZZATI NELLE ANALISI 
5.1 PERICOLOSITÀ SISMICA DEL SITO 
Le mappe di pericolosità sismica comprese nelle normative italiane (D.M. 14/01/2008) 
consentono l'identificazione, per il sito in esame, delle accelerazioni sismiche (orizzontali e 
verticali) corrispondenti a prefissate probabilità di superamento nell’arco temporale di 
riferimento (tipicamente 50 anni ed indicato nelle normative vigenti come ோܸ). 
Il complesso edilizio in esame (secondo quanto specificato all’interno del D.M. 14/01/2008 
paragrafo 2.4.2) può essere classificato come costruzione: 
 di Tipo 2 (opere ordinarie) 
 di Classe d’uso III (Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi) 
Si è scelto di non specificare le esatte coordinate di latitudine e di longitudine del 
fabbricato in esame, ma di considerare delle coordinate generiche per la città di Bologna, 
standardizzate per tutti i fabbricati studiati all'interno del progetto "Verifiche di vulnerabilità 
sismica del patrimonio immobiliare dell’Università di Bologna". 
 Latitudine: 44,5075, Longitudine: 11,3514 
Allo stesso modo si sono considerate categoria di sottosuolo e condizioni topografiche 
standardizzate, anche perché non esistono dati in merito: 
 categoria di sottosuolo: categoria C 




Vita nominale (2.4.1): 
Per opere ordinarie VN ≥ 50 anni 
Si prende un valore di vita nominale VN = 50 anni. 
 
Classe d'uso (2.4.2): 
Classe III 
 
Periodo di riferimento per l'azione sismica (2.4.3): 
Coefficiente d'uso (Tab. 2.4.II): 
Per classe d'uso III CU = 1,5. 
Periodo di riferimento: 
ோܸ = ேܸ · ܥ௎ = 50 · 1,5 = 75	ܽ݊݊݅ ≥ 35	ܽ݊݊݅ → ோܸ = 75	ܽ݊݊݅ 
 
Stati limite e relative probabilità di superamento (3.2.1): 
Probabilità di superamento (Tab. 3.2.I): 
Stato Limite di Danno (SLD) → ௏ܲೃ = 63% 
Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV) → ௏ܲೃ = 10% 
 
Categorie di sottosuolo e condizioni topografiche (3.2.2): 
Categoria di sottosuolo (Tab. 3.2.II) → categoria C 
Condizioni topografiche (Tab. 3.2.IV) → categoria T1 
 
Caratteristiche sismiche della zona geografica: 






I parametri sismici che consentono di definire l’azione sismica di progetto per il sito in 
esame (ܽ௚, ܨ଴, ௖ܶ∗) per i diversi stati limite previsti dalla normativa (SLO, SLD, SLV, SLC) 
sono riportati nelle seguenti tabelle: 







ag/g 0,064 0,079 0,191 0,240 
F0 (s) 2,479 2,480 2,416 2,443 
Tc* 0,269 0,279 0,313 0,319 
Tabella 4: Parametri sismici per i quattro stati limite previsti dalla normativa. 
Essi sono stati ricavati con il foglio excel Spettri-NTCver.1.0.3. 
 
Si confrontano questi parametri sismici con quelli ricavati dal sito AMV 
(http://www.mappasismica.amv.it/) 
 




5.2 SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO IN ACCELERAZIONE DELLE 
COMPONENTI ORIZZONTALI 
Come indicato nel capitolo 3.2.3.2.1 del D.M. 14/01/2008, lo spettro elastico di progetto si 







⎧ܵ௘(ܶ) = ܽ௚ · ܵ · ߟ · ܨ଴ · ൤ ܶ
஻ܶ
+ 1
ߟ · ܨ଴ ൬1 − ܶ஻ܶ൰൨ 			ݏ݁	0 ≤ ܶ < ஻ܶ	
ܵ௘(ܶ) = ܽ௚ · ܵߟ · ܨ଴																																																			ݏ݁	 ஻ܶ ≤ ܶ < ஼ܶ
ܵ௘(ܶ) = ܽ௚ · ܵ · ߟ · ܨ଴ · ൬ ஼ܶܶ ൰ 																																			ݏ݁	 ஼ܶ ≤ ܶ < ஽ܶ
ܵ௘(ܶ) = ܽ௚ · ܵ · ߟ · ܨ଴ · ൬ ௖ܶ · ܶ஽ܶଶ ൰ 																											ݏ݁	 ஽ܶ ≤ ܶ										
 
 
Coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni 
topografiche (S): 
S è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni 
topografiche: 
ܵ = ௌܵ · ்ܵ 
Per la categoria di sottosuolo C, il coefficiente di amplificazione stratigrafica SS vale (Tab. 





ܵܮܸ:ܨ଴ = 2,416 
Quindi: 
ܵܮܸ:	 ௌܵ = 1,423 ≤ 1,50 → ௌܵ = 1,423 
Per la categoria topografica T1 il coefficiente di amplificazione topografica ST vale (Tab. 
3.2.VI): 
்ܵ = 1,0 
Quindi: 
ܵܮܸ:	ܵ = 1,423 · 1,0 = 1,423 
 
Fattore che altera lo spettro elastico (η): 
Fattore che altera la spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi convenzionali 
ξ diversi dal 5%: 
ߟ = ඨ 105 + ߦ ≥ 0,55 
dove ξ è espresso in percentuale. 
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Si assume lo smorzamento convenzionale: 
ߦ = 5% 
Quindi: 
ߟ = ඨ 105 + 5 = 1 ≥ 0,55 → ߟ = 1 
 
Fattore che quantifica l'amplificazione spettrale massima (F0): 
ܨ଴ ≥ 2,2 
A Bologna: 
ܵܮܸ:ܨ଴ = 2,43 
 
Periodo corrispondente all'inizio del tratto a velocità costante dello spettro (TC): 
஼ܶ = ܥ஼ · ஼ܶ∗ 
A Benevento: 
ܵܮܸ: ஼ܶ∗ = 0,313 
Per la categoria di sottosuolo C, il coefficiente di amplificazione stratigrafica CC vale (Tab. 
3.2.V): 
ܥ஼ = 1,05 · ( ஼ܶ∗)ି଴,ଷଷ 
A Benevento: 
ܵܮܸ:ܥ஼ = 1,05 · (0,313)ି଴,ଷଷ = 1,541 
Quindi: 
ܵܮܸ: ஼ܶ = 1,541 · 0,313 = 0,482	ݏ 
 
Periodo corrispondente all'inizio del tratto dello spettro ad accelerazione costante 
(TB): 
஻ܶ = ஼ܶ3  
ܵܮܸ: ஻ܶ = 0,4823 = 0,162	ݏ 
 
Periodo corrispondente all'inizio del tratto a spostamento costante dello spettro 
(TD): 
஽ܶ = 4,0 · ܽ௚݃ + 1,6 
ܵܮܸ: ஽ܶ = 4,0 · 0,191 + 1,6 = 2,364 
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Con analoghi calcoli per gli altri stati limite, si ottiene: 







ag/g 0,064 0,079 0,191 0,240 
F0 (s) 2,479 2,480 2,416 2,443 
Tc* 0,269 0,279 0,313 0,319 
SS 1,500 1,500 1,423 1,348 
CC 1,620 1,601 1,541 1,531 
ST 1 1 1 1 
q 1 1 1 1 
S 1,500 1,500 1,423 1,348 
η 1 1 1 1 
TB (s) 0,145 0,149 0,161 0,163 
TC (s) 0,435 0,446 0,482 0,489 
TD (s) 1,856 1,916 2,364 2,561 
Tabella 5: Parametri sismici e grandezze derivate per ciascuno dei quattro stati limite previsti. 
 
Da qui in poi si utilizzeranno solo spettri relativi allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita 
Umana (SLV), per quanto scritto nel capitolo 1.3. 
Nella figura seguente si riporta lo spettro di risposta elastico da Normativa 
(D.M.14/01/2008). 
 
Figura 25: Spettro di risposta elastico da Normativa. 














Spettro elastico da D.M: 14/01/2008
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5.3 SPETTRO DI RIFERIMENTO CONSIDERATO 
Per le analisi di tipo sismico si è scelto di adottare uno spettro di risposta elastico scalato 
ad un'accelerazione di plateau pari a 0,1g. Tale scelta è motivata dal fatto che in questo 
modo è possibile ottenere la stima della sicurezza della costruzione nei confronti di 
un'accelerazione di riferimento standardizzata, che renda quindi più facilmente 
paragonabili i risultati di questo caso di studio con gli altri facenti parte dello stesso 
progetto "Verifiche di vulnerabilità sismica del patrimonio immobiliare dell’Università di 
Bologna". 
Di seguito vengono descritte le modalità con le quali è stato ricavato lo spettro di risposta 
adottato nelle analisi dinamiche modali con per ricavare le sollecitazioni sismiche. 
In primo luogo lo spettro elastico da normativa riportato in Figura 25 è stato modificato, 
estendendo il plateau su tutto il tratto compreso tra T = 0 e T = Tc (Figura 26). 
 
 
Figura 26: Spettro di risposta elastico da Normativa modificato (plateau esteso su tutto il tratto 



















Infine, lo spettro precedentemente ottenuto (Figura 26) è stato scalato in modo da avere 
una accelerazione di plateau pari a 0,1g. Quest’ultimo è lo spettro che è stato 
successivamente adottato nelle analisi dinamiche modali. 
 
Figura 27: Spettro di risposta elastico da Normativa modificato (plateau esteso su tutto il tratto 
compreso tra T = 0 e T = Tc). 
 
5.4 FATTORE DI STRUTTURA 
Il fattore di struttura verrà utilizzato nelle varie verifiche per ridurre lo spettro elastico di 
progetto quando non si vorranno più rendere i risultati in modo normalizzato, ma li si 
vorranno apprezzare per i loro effettivi valori. Esso è stato dedotto in accordo con il 
paragrafo C8.7.1.2 della Circolare Ministeriale n. 617, riportato qui di seguito: 
"Per la verifica di edifici con analisi lineare ed impiego del fattore q, il valore da utilizzare 
per quest'ultimo è pari a: 
 q = 2,0 αu/α1 per edifici regolari in elevazione 
 q = 1,5 αu/α1 negli altri casi 
in cui αu e α1 sono definiti al § 7.8.1.3 delle NTC. In assenza di più precise valutazioni, 
potrà essere assunto un rapporto αu/α1 pari a 1,5. La definizione di regolarità per un 
edificio esistente in muratura è quella indicata al § 7.2.2 delle NTC, in cui il requisito d) è 
sostituito da: «I solai sono ben collegati alle pareti e dotati di una sufficiente rigidezza e 
resistenza nel loro piano»." 
Perciò in questo caso, assumendo che l'edificio sia non regolare in elevazione, si è 
assunto un valore del fattore di struttura pari a: 

















Spettro elastico scalato a 0,1g
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6. COMBINAZIONI DI CARICO 
6.1 COMBINAZIONE STATICA ALLE TENSIONI AMMISSIBILI 
Per valutare i fattori di sicurezza nei confronti dei soli carichi verticali statici, in relazione 
alle normative vigenti all’epoca della costruzione, è stata considerata una combinazione 
dei carichi alle tensioni ammissibili. Nel dettaglio, in questa combinazione, le varie 
tipologie di carico sono state sovrapposte adottando dei fattori moltiplicativi unitari: 
ܩଵ + ܩଶ + ܳ௞ଵ + ܳ௞ଶ + ⋯ 
Nella relazione precedente: 
G1, G2 rappresentano i pesi propri degli elementi strutturali e non strutturali 
Qk1, Qk2 carichi variabili 
 
6.2 COMBINAZIONE STATICA AGLI SLE 
Così come previsto al punto 2.5.3 del D.M. 14/01/2008, per valutare i fattori di sicurezza 
nei confronti dei carichi verticali statici, è stata considerata la combinazione "quasi 
permanente" agli stati limite di esercizio (SLE) di seguito riportata: 
ܩଵ + ܩଶ + ߰ଶଵܳ௞ଵ + ߰ଶଶܳ௞ଶ + ⋯ 
dove: 
G1, G2 rappresentano i pesi propri degli elementi strutturali e non strutturali 
ψ2j rappresenta il coefficiente di combinazione delle azioni variabili (quasi 
permanente) 
Qk1, Qk2 carichi variabili 
Nel caso in oggetto si è assunto: 
 ψ2j = 0,3 per gli ambienti ad uso Uffici (categoria B) 
 ψ2j = 0,6 per gli ambienti Suscettibili di Affollamento, come le scale (categoria C) 
 ψ2j = 0,0 per le Coperture (categoria H) 
 ψ2j = 0,0 per la Neve 
 
6.3 COMBINAZIONE STATICA AGLI SLU 
Così come previsto al punto 2.5.3 del D.M. 14/01/2008, per valutare i fattori di sicurezza 
nei confronti dei carichi verticali statici, è stata considerata la combinazione agli stati limite 
ultimi (SLU) di seguito riportata: 
 1 1 2 2 1 1 2 2 ...G G Q k Q kG G Q Q            
dove: 
G1, G2 rappresentano i pesi propri degli elementi strutturali e non strutturali 
γG1, γG2, γQi rappresentano i coefficienti parziali di combinazione 
Qk1, Qk2 carichi variabili 
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Nel caso in oggetto si è assunto: 
 γG1 = 1,3 
 γG2 = 1,5 
 γQi = 1,5 
 
6.4 COMBINAZIONE PER LA VALUTAZIONE DELLE MASSE SISMICHE 
Così come previsto al punto 3.2.4 del D.M. 14/01/2008, le masse sismiche sono state 
valutate considerando la seguente combinazione: 




G1, G2 pesi propri degli elementi strutturali e non strutturali 
E azione sismica per lo stato limite in esame 
ψ2j coefficiente di combinazione delle azioni variabili (quasi permanente) 
Qk1, Qk2 carichi variabili 
Nel caso in oggetto si è assunto: 
 ψ2j = 0,3 per gli ambienti ad uso Uffici (categoria B) 
 ψ2j = 0,6 per gli ambienti Suscettibili di Affollamento, come le scale (categoria C) 
 ψ2j = 0,0 per le Coperture (categoria H) 
 ψ2j = 0,0 per la Neve 
 
6.5 COMBINAZIONE DELL’AZIONE SISMICA CON I CARICHI STATICI 
Così come previsto al punto 2.5.3 del D.M. 14/01/2008, le analisi sismiche sono state 
condotte considerando la seguente combinazione fra effetti dell’azione del sisma e carichi 
"statici": 
ܧ + ܩଵ + ܩଶ + ߰ଶଵܳ௞ଵ + ߰ଶଶܳ௞ଶ + ⋯ 
dove: 
G1, G2 pesi propri degli elementi strutturali e non strutturali 
E azione sismica per lo stato limite in esame 
ψ2j coefficiente di combinazione delle azioni variabili (quasi permanente) 
Qk1, Qk2 carichi variabili 
Nel caso in oggetto si è assunto: 
 ψ2j = 0,3 per gli ambienti ad uso Uffici (categoria B) 
 ψ2j = 0,6 per gli ambienti Suscettibili di Affollamento, come le scale (categoria C) 
 ψ2j = 0,0 per le Coperture (categoria H) 
 ψ2j = 0,0 per la Neve 
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6.6 MODELLI DI CARICO (LOAD PATTERNS) 
Nell’ambito dell’utilizzo di un programma di calcolo automatico agli elementi finiti, come 
ausilio alla valutazione del comportamento sismico della costruzione, sono state analizzati 
i seguenti casi elementari (Load Patterns): 
 DEAD: pesi propri degli elementi strutturali; 
 Permanenti Portati: carichi permanenti non strutturali; 
 Variabili Uffici: carichi variabili per ambienti di categoria B2 - Uffici aperti al 
pubblico; 
 Variabili Affollamento: carichi variabili per ambienti di categoria C2 - Balconi, 
ballatoi e scale comuni, sale convegni, cinema, teatri, chiese, tribune con posti fissi; 
 Variabili di Copertura: carichi variabili per ambienti di categoria H1 - Coperture e 
sottotetti accessibili per sola manutenzione; 






6.7 CASI DI CARICO (LOAD CASES) 
 
 
Sono stati adottati i seguenti casi di carico: 
 DEAD: Case Type "Linear Static"; Load Pattern "DEAD" fattorizzato a 1 
 MODAL: Case Type "Modal"; Massimo numero di modi di vibrare fissato in modo 




 Sx: Case Type "Response Spectrum"; Modal Combination "SRSS"; Accelerazione 




 Sy: Case Type "Response Spectrum"; Modal Combination "SRSS"; Accelerazione 
in direzione "U2" secondo la funzione "Spettro scalato" scalato di un fattore 9,81. 
 Permanenti Portati: Case Type "Linear Static"; Load Pattern "Permanenti Portati" 
fattorizzato a 1 
 Variabili Uffici: Case Type "Linear Static"; Load Pattern "Variabili Uffici" fattorizzato 
a 1 
 Variabili Affollamento: Case Type "Linear Static"; Load Pattern "Variabili 
Affollamento" fattorizzato a 1 
 Variabili di Copertura: Case Type "Linear Static"; Load Pattern "Variabili di 
Copertura" fattorizzato a 1 
 Variabili Neve: Case Type "Linear Static"; Load Pattern "Variabili Neve" fattorizzato 
a 1 
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I casi denominati "Sx", "Sy", corrispondono all’effetto dello spettro di riferimento agente nei 
due diversi casi sopra riportati rispettivamente:  
 al 100 % in direzione x  
 al 100 % in direzione y. 
 
6.8 COMBINAZIONI DI CARICO (LOAD COMBINATIONS) 
I carichi statici da combinare con i le azioni sismiche sono stati combinati (nella 
combinazione definita "Statica per sisma" come di seguito riportato: 
 
 
 Statica per Sismica/SLE Statica TA SLU 
DEAD 1,0 1,0 1,3 
Permanenti Portati 1,0 1,0 1,5 
Variabili Affollamento 0,6 1,0 1,5 
Variabili Uffici 0,3 1,0 1,5 
Variabili Neve 0,0 1,0 1,5 
Variabili di Copertura 0,0 1,0 1,5 
 
La combinazione "Statica per sisma" è stata successivamente combinata con gli effetti 
dello spettro di risposta adottando le seguenti 3 combinazioni: 
 "Statica per sisma + Sx + Sy" corrispondente ai carichi statici combinati con il 
100% dello spettro di risposta applicato contemporaneamente in direzione x ed in 
direzione y (caso a favore di sicurezza); 
 "Statica per sisma + Sx + 0,3 Sy" corrispondente ai carichi statici combinati con il 
100% dello spettro di risposta applicato in direzione x e il 30 % in direzione y; 
 "Statica per sisma + 0,3 Sx + Sy" corrispondente ai carichi statici combinati con il 
100% dello spettro di risposta applicato in direzione y e il 30 % in direzione x. 
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7. MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA PER LA 
VALUTAZIONE DELLA VULNERABILITÀ SISMICA DELLA 
STRUTTURA A LIVELLO GLOBALE 
7.1 PROBLEMATICHE GENERALI NELLA MODELLAZIONE FEM DI 
ELEMENTI IN MURATURA 
Al fine della corretta modellazione meccanica di una costruzione storica in muratura, è 
opportuno conoscere il funzionamento dei diversi elementi che la compongono: il 
materiale muratura, il suo utilizzo nei diversi elementi costruttivi e le modalità di 
connessione tra questi nella formazione dell’intera costruzione. 
Gli elementi hanno in genere un comportamento elasto-fragile, con una resistenza a 
trazione minore rispetto a quella a compressione, ma comunque significativa. La malta 
presenta un comportamento elasto-fragile in trazione, con resistenza molto inferiore a 
quella degli elementi e, in assoluto, molto bassa; in compressione e taglio il suo 
comportamento è duttile e fortemente non lineare. La risposta meccanica dei giunti è 
fortemente influenzata dall’attrito e presenta forti non linearità. Le caratteristiche 
meccaniche della muratura dipendono non solo dai parametri di resistenza e deformabilità 
dei materiali costituenti, ma anche dai loro valori relativi (in particolare, i diversi moduli 
elastici degli elementi e della malta). 
Nella muratura gli elementi sono disposti per strati successivi, in genere ad andamento 
orizzontale; ciò determina la formazione di giunti principali continui e di giunti secondari, al 
contatto tra due elementi adiacenti, discontinui in quanto opportunamente sfalsati 
(ingranamento). L’orientamento dei giunti principali è in genere ortogonale alle 
sollecitazioni di compressione prevalenti, al fine di ottimizzare il comportamento della 
muratura sotto carichi di esercizio. Tuttavia, i giunti principali diventano potenziali piani di 
discontinuità, con conseguenze sulla resistenza del solido murario, in presenza di 
sollecitazioni di trazione e taglio dovute all’azione sismica. In questi casi l’attrito, generato 
sui giunti dalle tensioni normali di compressione associate alle forze inerziali, contribuisce 
alla resistenza ed alla dissipazione. 
L’ingranamento nel piano della muratura influisce sul comportamento a taglio; in generale, 
esso è funzione del rapporto medio tra la base e l’altezza degli elementi e dei criteri di 
sfalsamento dei giunti secondari. La costituzione della muratura nella sezione influenza la 
resistenza a compressione e il comportamento fuori dal piano; nel caso di murature a due 
o più paramenti, è significativa la presenza di elementi passanti che creino una 
connessione tra i due paramenti esterni (diatoni). 
La risposta sismica di una struttura in muratura non dipende unicamente dal materiale 
impiegato, ma anche da diversi aspetti tecnologici, ed in particolare dai collegamenti tra gli 
elementi strutturali. Le costruzioni storiche in muratura, infatti, sono generalmente 
costituite da sistemi più o meno complessi di pareti e orizzontamenti (solai lignei, volte).  
Le pareti possono essere considerate come elementi strutturali bidimensionali che, per la 
scarsa resistenza a trazione della muratura, presentano una risposta molto diversa ad 
azioni orizzontali nel piano e fuori dal piano.  
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La qualità della risposta globale è funzione sia del corretto dimensionamento delle pareti, 
sia della capacità del sistema di trasferire le azioni tra tali elementi (connessione tra le 
pareti verticali, connessione dei solai alle pareti). L’efficacia dei collegamenti tra pareti 
verticali è principalmente legata all’ammorsamento nelle zone di connessione; inoltre, un 
contributo significativo può derivare dalla presenza di catene metalliche o di altri dispositivi 
puntuali. L’efficacia dei collegamenti tra le pareti e i solai è funzione del sistema di 
appoggio (dimensione della superficie d’appoggio, sagomatura della testa delle travi, 
connessioni metalliche). 
La valutazione dell’efficacia degli orizzontamenti nel proprio piano in termini di rigidezza e 
di capacità di collegamento delle pareti dell’edificio si presenta come una problematica di 
caratterizzazione numerica, considerata la varietà delle situazioni riscontrabili e la difficile 
valutazione delle reali condizioni di connessione tra gli elementi costruttivi. 
Per quanto riguarda gli aspetti di rigidezza nel piano, in generale sono riscontrabili due 
condizioni estreme: 
 orizzontamenti indeformabili; 
 orizzontamenti privi di rigidezza. 
Il primo caso, specifico della tipologia dei solai in cemento armato, è raramente presente 
nell’edilizia storica, mentre è ricorrente nell’edilizia recente. In questa eventualità sono 
applicabili le modellazioni a piano rigido e i metodi di analisi previsti dalle norme. È 
giustificato, almeno in alcuni casi, riferirsi al secondo caso limite che porta ad una 
modellazione piana per pareti singole: quelle disposte nella direzione del sisma e 
soggette, ciascuna, ai carichi verticali e alle masse di competenza. 
La modellazione e la verifica delle strutture storiche in muratura è quindi un problema 
complesso per la difficoltà di considerare adeguatamente la geometria, i materiali e le 
condizioni di vincolo interno. La modellazione strutturale di una costruzione storica in 
muratura richiede sempre un’approfondita conoscenza (indagine storica, rilievo strutturale 
e tecnologico, indagini diagnostiche), al fine di scegliere: 
 lo schema strutturale; 
 il tipo di analisi, condizionato dallo schema strutturale, ma anche dalle finalità 
dell’analisi stessa. 
La complessità delle costruzioni in muratura, costituite da elementi bidimensionali (e in 
taluni casi anche tridimensionali), suggerisce il ricorso al metodo degli elementi finiti, in 
quanto teoricamente in grado di modellare la risposta di geometrie complesse, in 
condizioni di massima generalità nei vincoli e nei carichi. Nel caso frequente di costruzioni 
costituite da pareti, solai, volte, ecc., risulta spesso conveniente schematizzare la struttura 
come elementi bidimensionali (con comportamento a piastra o a membrana), in grado di 
simulare adeguatamente il comportamento nel piano e fuori dal piano dei suddetti 
elementi. Il comportamento non lineare del materiale costituisce tuttavia un aspetto critico 
nella modellazione delle costruzioni in muratura. 
L’analisi elastica ad elementi finiti può fornire indicazioni utili per una preliminare 
interpretazione del comportamento. L’analisi elastica presenta in genere zone nelle quali 
le tensioni principali di trazione sono superiori all’effettiva resistenza a trazione della 
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muratura. Se queste zone sono di limitata ampiezza, la struttura reale probabilmente qui 
presenterà una lieve fessurazione (lesioni fisiologiche) e la soluzione fornita dall’analisi 
elastica ad elementi finiti può essere ritenuta in una certa misura attendibile. L’analisi 
elastica ad elementi finiti è quindi utile per descrivere il comportamento strutturale in 
esercizio, nel caso di una costruzione non soggetta a dissesti significativi. 
 
7.2 CARATTERISTICHE GEOMETRICHE E MECCANICHE DEI MODELLI 
Al fine di valutare le sollecitazioni sulla struttura in esame e la valutazione della 
vulnerabilità dell’edificio, è stato sviluppato un modello numerico tridimensionale agli 
elementi finiti di ciascuno dei due corpi in cui si è pensato suddiviso il complesso di 
Palazzo Hercolani. 
I modelli dei vari corpi sono stati realizzati con il programma di calcolo: "SAP 2000", della 
ditta CSI Berkeley. 
Per quanto possibile la geometria di ciascuna struttura è stata riprodotta fedelmente in 
accordo con le risultanze date dai rilievi strutturali. 
 I maschi murari sono stati modellati mediante elementi di guscio piani a 4 nodi (o 
rare volte a 3 nodi) di tipo shell. Si è cercato di rendere standardizzate il più 
possibile le dimensioni di questi elementi, che sono sempre alti 1,0m e 
normalmente larghi 1,0m o 0,5m a seconda delle esigenze. Ciò è stato possibile 
per la maggior parte dei casi, ma alcune volte, specie quando c'erano intersezioni 
tra allineamenti con orientazioni diverse, è stato necessario utilizzare elementi di 
lunghezze diverse. Per quanto riguarda gli spessori, si è deciso di utilizzare solo 
spessori multipli di 0,1m. 
 I pilastri, presenti in special modo nei portici, sono stati resi con elementi di tipo 
beam a cui è stata assegnata un'opportuna sezione. 
 Gli elementi di orizzontamento (sempre problematici, per quanto esposto nel 
paragrafo precedente) sono stati supposti infinitamente rigidi e sono stati modellati 
attraverso vincoli di tipo constraints, i quali impongono l'uguaglianza degli 
spostamenti orizzontali dei punti appartenenti allo stesso piano. Poi sono state 
create delle plate "fittizie", il cui unico scopo era quello di assegnarvi i carichi agenti 
sui solai, utilizzando degli Area Loads di tipo Uniform to Frame, che potevano 
essere one way o two ways a seconda che il solaio scaricasse solo su due o su tutti 
e quattro i lati. Poi sono state messe delle beam "fittizie" ai bordi delle plate, in 
modo tale da farle scaricare correttamente sui maschi murari. 
 Le catene relative agli archi nelle facciate sono state modellate con elementi di tipo 
beam, consapevoli del fatto che in realtà, per fenomeni di instabilità, si sarebbero 
dovuti utilizzare degli elementi con caratteristiche diverse a trazione e a 
compressione, ma ciò avrebbe impedito di svolgere l'analisi modale, che ha come 
presupposto il fatto che tutti gli elementi abbiano un legame elastico lineare. 
 Il piano interrato non è stato modellato, perché si è supposto che fino alla quota del 
piano di campagna la struttura fosse solidale con il terreno. Perciò alla base dei 
maschi murari del piano terra si sono semplicemente imposti dei vincoli di incastro. 
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Affinché i risultati fossero corretti, era necessario impostare che la sorgente della massa 
sismica provenisse dai carichi (Define Mass Source: From Loads), impostando gli 
opportuni coefficienti ψ2j, dato che si sta lavorando nella combinazione sismica: 
 
 
L’elemento finito di tipo "beam", a due nodi, tiene conto della flessione biassiale, della 
torsione, della deformazione assiale, della deformazione da taglio (Bathe Wilson, 1976) ed 
è caratterizzato da 6 gradi di libertà a ciascuna delle due estremità. 
L’elemento finito di tipo "shell" ha una formulazione sia a 3 che a 4 nodi, e tiene conto sia 
del comportamento flessionale che in regime di membrana. Gli effetti del taglio trasversale 
vengono stimati mediante la formulazione di Mindlin/Reissner. 
I materiali (moduli elastici) sono stati modellati con leggi costitutive di tipo elastico lineare, 
rispettando le caratteristiche dei materiali presenti (si veda il paragrafo 3.5). 
 




8. CRITERI DI VERIFICA 
Di seguito vengono illustrati i criteri di verifica sismica adottati per la valutazione della 
sicurezza del fabbricato. Trattandosi di una struttura in muratura, sono state effettuate le 
seguenti verifiche: 
 Verifiche statiche: 
o SLE 
o SLU 
 Verifiche a partire dal modello globale per la valutazione della vulnerabilità sismica 
della struttura a livello globale: 
o Taglio 
o Momento flettente nel piano 
o Momento flettente fuori piano 
 Verifica dell’area a taglio: 
o Semplificata 
o Con in metodo VET POR 
 Verifiche dei meccanismi locali per la valutazione della vulnerabilità sismica della 
struttura a livello locale: 
o Ribaltamento semplice di parete monolitica 
o Flessione verticale 
o Ribaltamento con cuneo 
 
I metodi con cui sono state affrontate queste verifiche sono spiegati nel seguito di questo 
capitolo, mentre i risultati per i due corpi in cui è stata divisa la struttura sono riportati nei 




Le verifiche possono dunque ritenersi soddisfatte sotto varie condizioni a seconda delle 
ipotesi che stanno alla base: 
 I risultati ottenuti con le verifiche statiche non considerano ovviamente alcuno 
spettro di accelerazione, per cui non devono essere ulteriormente modificati. La 
verifica può ritenersi soddisfatta se: 
ܨܵ ≥ 1 
 I risultati delle verifiche a partire dal modello globale e quelli relativi alla verifica 
dell'area a taglio sono invece stati ricavati supponendo un'accelerazione spettrale 
massima (di plateau) pari a 0,1g: sono perciò risultati normalizzati, che andranno 
poi scalati per poter essere effettivamente valutati. Il fattore di scala per cui i 
moltiplicatori β e le accelerazioni di collasso andranno divisi è: 
 ߌ = ௌ೐,೘ೌೣ
଴,ଵ௚ = ிబ·௔೒(ುೇೃ)·ௌ଴,ଵ	௚ · ଵ௤ = ଶ,ସଵ଺·଴,ଵଽଵ௚·ଵ,ସଶଷ଴,ଵ௚ · ଵଶ,ଶହ = ଴,଺ହ଺	௚଴,ଵ	௚ · ଵଶ,ଶହ = 2,92 
Quindi queste verifiche si potranno ritenere soddisfatte se: 
 ߚᇱ = ఉ
௻
= ఉ
ଶ,ଽଶ ≥ 1 oppure ߚ ≥ ߌ = 2,92 
 ܽ௚,௖௥௜௦௜ = ߚ · 0,1݃ ≥ ߌ · 0,1݃ = 0,292݃ 
 ܽ௔௟	௦௨௢௟௢ = ܽ௚,௖௥௜௦௜ · ௤ிబ·ௌ = ܽ௚,௖௥௜௦௜ · ଴,ଵଽଵ௚଴,ଶଽଶ௚ = 0,654 · ܽ௚,௖௥௜௦௜ ≥ ܽ௚(௉௏ோ) = 0,191	݃ 
 Plateau dello spettro pari a 0,1g 
Plateau dello spettro pari a 
F0·ag,PVR·S/q 
ߚ ≥ 1 ≥ ߌ = ܨ଴ · ܵ
ݍ
· ܽ݃(ܸܴܲ)0,1݃ = 2,92 
ܽ௚,௖௥௜௦௜ ≥ 0,1݃ ≥ ߌ · 0,1݃ = ܨ଴ · ܵݍ · ܽ݃(ܸܴܲ) = 0,292݃ 
ܽ௔௟	௦௨௢௟௢ − ≥ ܽ݃(ܸܴܲ) = 0,191݃ 
 
 I risultati ottenuti valutando i meccanismi di collasso locali sono invece stati ricavati 
assumendo già l'effettivo spettro di accelerazione e quindi non vanno 
successivamente scalati. Le verifiche possono dirsi soddisfatte se: 
௔೒(ೄಽೇ)೘೔೙
௔೒(ುೇೃ) = ௔೒(ೄಽೇ)೘೔೙଴,ଵଽଵ௚ ≥ 1 oppure ܽ௚(ௌ௅௏)௠௜௡ ≥ ܽ௚(௉௏ோ) = 0,191	݃ 
Quella che qui viene indicata con ag(PVR), spesso viene chiamata anche PGA (Peak 
Groun Acceleration). 
In realtà, trattandosi di verifiche che sarebbero volte a interventi di miglioramento 
(contrariamente alle verifiche legate ad un'analisi globale, che invece sono più 
finalizzate all'adeguamento), spesso ci si accontenta che i meccanismi siano 
verificati al 65%, cioè: 
ܽ௚(ௌ௅௏)௠௜௡
ܽ௚(௉௏ோ) = ܽ௚(ௌ௅௏)௠௜௡0,191݃ ≥ 0,65 
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8.1 CRITERI DI VERIFICA STATICA 
8.1.2 SLE 
Per valutare la sicurezza della struttura nei confronti dei carichi statici allo Stato Limite di 
Esercizio (SLE) e delle resistenze ultime dei paramenti murari, è stato valutato, per ogni 




fd  è la tensione di progetto della muratura (si veda il paragrafo 3.5); 
NSLE è lo sforzo normale nel generico maschio murario valutato (tramite la 
funzione "Section Cut" del programma SAP 2000) nella combinazione agli Stati Limite 
di Esercizio (SLE); 
Am  è l’area del maschio murario. 
 
8.1.2 SLU 
Per valutare la sicurezza della struttura nei confronti dei carichi statici allo Stato Limite 
Ultimo (SLU) e delle resistenze ultime dei paramenti murari, è stato valutato, per ogni 




fd  è la tensione di progetto della muratura (si veda il paragrafo 3.5); 
NSLU è lo sforzo normale nel generico maschio murario valutato (tramite la 
funzione "Section Cut" del programma SAP 2000) nella combinazione agli Stati Limite 
Ultimi (SLU); 




8.2 CRITERI DI VERIFICA A PARTIRE DAL MODELLO GLOBALE 
Di seguito vengono illustrati i criteri di verifica sismica adottati per i maschi murari 
individuati nella struttura oggetto di studio. Le verifiche sismiche sono state condotte 
andando a valutare, per la generica membratura, il fattore moltiplicativo (di seguito indicato 
con la lettera β) dell’accelerazione di plateau di riferimento (assunta per ragioni di 
semplicità pari a 0,1g, si veda paragrafo 5.3) mediante il rapporto tra: 
 le resistenze (Capacità) a pressoflessione nel piano, a taglio e a pressoflessione 
fuori dal piano; 
 la corrispondente sollecitazione (Domanda) indotta dall'accelerazione di riferimento 
pari a 0,1g. 




Tale rapporto, se moltiplicato per il valore di accelerazione di riferimento (che è 0,1g dato 
che i risultati sono stati normalizzati), fornisce la stima dell’accelerazione che porta allo 
snervamento la generica membratura considerata e fornisce anche le indicazioni sui valori 
delle accelerazioni che, progressivamente, portano allo snervamento le varie membrature. 
ܽ௚,௖௥௜௦௜ = ߚ · 0,1݃ 
 
8.2.1 Meccanismi di collasso globale della struttura 
I meccanismi di collasso della struttura in muratura a pareti portanti possono essere 
causati dalla pressoflessione nel piano, dal taglio e dalla pressoflessione fuori dal piano 
(per quanto riguarda il meccanismo di rottura per collasso delle pareti fuori dal piano tale 
analisi è integrata dall’analisi dei meccanismi locali di collasso della struttura riportata nel 
capitolo 11). 
Pertanto si sono identificate tre accelerazioni di collasso:  
 l’accelerazione di collasso per rottura a pressoflessione nel piano,  
 l’accelerazione di collasso per rottura a taglio 
 l’accelerazione di collasso per rottura a pressoflessione fuori dal piano, la quale a 




8.2.2 Valutazione della domanda richiesta alla struttura dal sisma scalato a 0,1g 
Al fine di individuare tali accelerazioni di collasso corrispondenti ai tre meccanismi citati, 
sono state individuate le "domande" che l’azione sismica di riferimento viene ad indurre 
sull’edificio in esame. A tal proposito vengono così definite le seguenti quantità: 
 i momenti nel piano Md (dove con d si specifica che è la domanda richiesta alla 
struttura dal sisma scalato a 0,1g); 
 i tagli nel piano Vd (dove con d si specifica che è la domanda richiesta alla struttura 
dal sisma scalato a 0,1g); 
 le eccentricità delle azioni fuori dal piano ed (dove con d si specifica che è la 
domanda richiesta alla struttura dal sisma scalato a 0,1g). 
Si fa presente come, per quanto riguarda la valutazione di sicurezza delle 
costruzioni per effetto dei momenti fuori dal piano, si è utilizzato come parametro 
identificativo della sollecitazione il valore della eccentricità richiesta alla parete ed. 
Tale eccentricità viene valutata come il rapporto tra il valore del momento fuori dal 
piano indotto dall’azione sismica di progetto Md,fp e il valore dello sforzo normale 
presente nella parete: 
݁ௗ = ܯௗ,௙௣ܰ  
Bisogna precisare che per calcolare l'eccentricità di progetto fuori piano lo sforzo 
assiale N considerato è l'Nmin e non il vero sforzo assiale alla base del maschio 
(fare riferimento al paragrafo 8.2.6 per la spiegazione). 
Si fa presente che le sollecitazioni sopra elencate (Md, Vd e Md,fp), sono state valutate a 
partire dai risultati dell’analisi dinamica modale con spettro di risposta scalato a 0,1g 
attraverso la funzione "Section cut" del programma SAP2000. 
 
8.2.3 Valutazione della capacità della struttura 
Con riferimento ai meccanismi di collasso sopra definiti, sono state definite, per ciascun 
maschio murario, le seguenti capacità: 
 Resistenza a pressoflessione nel piano (di seguito indicato come: "Momento Ultimo 
a pressoflessione", Mu); 
 Resistenza a taglio nel piano (di seguito indicato come: "Taglio Ultimo", Vu); 
 Resistenza a pressoflessione fuori dal piano (di seguito indicato come: "Eccentricità 
fuori dal piano", eu oppure come "Momento Ultimo fuori dal piano", Mu,fp). 





8.2.3.1 Pressoflessione nel piano della parete: Momento Ultimo 
Il momento ultimo viene valutato considerando la muratura non reagente a trazione ed 
assumendo una distribuzione non lineare delle compressioni. Tuttavia, in analogia a 
quanto si considera per il cemento armato, la distribuzione non lineare delle compressioni 
può essere sostituita da una distribuzione uniforme delle compressioni agente su un’area 
opportunamente ridotta rispetto all’area di muratura compressa (stress block). 
Il momento ultimo resistente della sezione rettangolare può essere valutato come 
(paragrafo 7.8.2.2.1 del D.M. 14/01/2008): 
ܯ௨ = ቀ݈ଶ · ݐ · ߪ଴2 ቁ · ൬1 − ߪ଴0,85	 ௗ݂൰ 
Dove: 
 Mu  momento corrispondente al collasso per pressoflessione; 
 l  lunghezza complessiva della parete, comprensiva della zona tesa; 
 t  spessore della parete; 
 ߪ଴ = ே௟·௧ tensione normale media, riferita all’area totale della sezione; 
 ௗ݂ = ௙೘ி஼·ఊ೘ resistenza a compressione media di calcolo della muratura (paragrafo 
   3.5). 
Si faccia riferimento al paragrafo 8.2.7.1 per la spiegazione di questa formula. 
 
8.2.3.2 Taglio Ultimo della parete 
La resistenza a taglio viene valutata come (paragrafo C8.7.1.5 della Circolare Ministeriale 
n. 617): 
௨ܸ = ݈ · ݐ · ௧݂ௗܾ · ඨ1 + ߪ଴௧݂ௗ 
Dove: 
 Vu    resistenza a taglio della sezione del pannello; 
 l    lunghezza complessiva della parete; 
 t    spessore della parete; 
 ߪ଴ = ே௟·௧   tensione normale media, riferita all’area totale della  













≥ 1,5						  coefficiente correttivo che dipende dalla snellezza; 
 h    altezza della parete; 
 ௧݂ௗ = 1,5 · ߬ௗ = ଵ,ହ·ఛబி஼·ఊ೘ valore di calcolo della resistenza a trazione media per 
     fessurazione diagonale (paragrafo 3.5). 
Si faccia riferimento al paragrafo 8.2.7.2 per la spiegazione di questa formula. 
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8.2.3.3 Pressoflessione fuori dal piano della parete: Momento Ultimo, Eccentricità 
Ultima 
Il meccanismo di rottura per collasso fuori dal piano può essere considerato come un 
meccanismo locale di collasso tuttavia, per completezza, si riporta questo meccanismo 
anche come azione globale. 
Per quanto riguarda la valutazione di sicurezza delle costruzioni per effetto dei momenti 
fuori dal piano, si è utilizzata l’eccentricità eu come parametro identificativo della capacità 
dei maschi murari. In particolare, sono stati considerati i seguenti valori delle eccentricità 
ultime: 
 eccentricità di inizio danneggiamento: ݁௨ଵ = ݐ/6  
 eccentricità di collasso per instabilità: ݁௨ଶ = ݐ/2 
 eccentricità di crisi per schiacciamento della muratura: ݁௨ଷ = ܯ௨,௙௣/ܰ  
݁௨ = min	{݁௨ଵ; ݁௨ଶ; ݁௨ଷ} 
Nelle relazioni sopra definite, si ha che: 
 t  è lo spessore della parete in muratura; 
 Mu,fp  è il momento resistente fuori dal piano valutato come: 
ܯ௨,௙௣ = ቀݐଶ · ݈ · ߪ଴2 ቁ · ൬1 − ߪ଴0,85	 ௗ݂൰ 
 N  è lo sforzo normale applicato alla parete; 
 l  lunghezza complessiva della parete, comprensiva della zona tesa; 
 ߪ଴ = ே௟௧  tensione normale media, riferita all’area totale della sezione; 
 ௗ݂ = ௙೘ி஼·ఊ೘ resistenza a compressione media di calcolo della muratura (paragrafo 
   3.5). 
 
Si faccia riferimento al paragrafo 8.2.7.1 per la spiegazione di questa formula. 
 
Bisogna precisare che per calcolare il momento ultimo fuori piano lo sforzo assiale N 
considerato è l'Nmin e non il vero sforzo assiale alla base del maschio (fare riferimento al 
paragrafo 8.2.6 per la spiegazione). 
 
Condizioni in cui si verificano le varie eccentricità: 
 L'inizio del danneggiamento (eu1) si ha quando la sezione si parzializza, cioè 
quando va in parte in trazione. Ciò avviene quando la sollecitazione assiale assume 
un'eccentricità tale da uscire al di fuori dal nocciolo centrale d'inerzia della sezione, 
che nel caso di una sezione rettangolare è il terzo medio. 
 Per quanto riguarda il meccanismo di instabilità (eu2), esso si innesca quando lo 
sforzo assiale assume un'eccentricità tale da uscire dalla sezione. 
 La crisi per schiacciamento si ha quando il carico assiale N assume un'eccentricità 
(eu3) tale da produrre un momento pari al momento ultimo fuori dal piano Mu,fp, cioè 
l'eccentricità massima che quel carico può avere per non mandare in crisi quel 
maschio. 
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8.2.4 Fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento 
Una volta definiti i parametri relativi alla domanda imposta dall’azione sismica di progetto 
(che in questo caso è stata scalata a 0,1g) e quelli relativi alla capacità dell'elemento in 
esame, si è passati all’identificazione, per ogni parete esaminata, dei cosiddetti "fattori 
moltiplicativi dell’accelerazione di riferimento" andando a determinare il rapporto tra la 
Capacità e la Domanda. In particolare, sono stati valutati i seguenti fattori moltiplicativi: 
 fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento per collasso da 
pressoflessione nel piano del muro: 
ߚெ = ܯ௨ܯௗ 




 fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento per collasso da 










Ognuno di questi β identifica il moltiplicatore dell'azione di progetto (0,1g) tale da 
provocare un'azione sull'elemento che lo mandi in crisi limitatamente a quel particolare 
meccanismo resistente. 
Per ciascun meccanismo di crisi considerato, i valori dei fattori moltiplicativi corrispondenti 
ai vari maschi murari sono stati riordinati dal più piccolo al più grande, in modo da 
individuare l’ordine di collasso delle varie pareti. 
Infine, per il generico maschio murario, è stato determinato il fattore moltiplicativo minimo, 
βmin, tra quelli corrispondenti ai tre differenti meccanismi di crisi studiati con l’obiettivo di 
valutare, non solo l’ordine di collasso delle varie pareti, ma anche il meccanismo di 
collasso corrispondente. In particolare, per ogni maschio è stato valutato: 
ߚ௠௜௡ = min 	{ߚ௏;ߚெ;ߚ௘ଶ;ߚ௘ଷ} 
Il moltiplicatore βe1 non viene incluso tra quelli per determinare il minimo, perché esso 
rappresenta la condizione di fessurazione, che non è una condizione ultima. 
 
8.2.5 Valutazione delle accelerazioni di collasso 
Una volta ottenuti i valori di βmin, è stato possibile ricavare le accelerazioni di collasso dei 
maschi murari attraverso la seguente relazione: 
ܽ௖௢௟௟௔௦௦௢,௜ = ߚ௠௜௡ ,௜ · 0,1݃ 
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8.2.6 Spiegazione sull'Nmin 
Per tutto ciò che riguarda le verifiche a presso-flessione fuori dal piano, verrebbe da 
considerare il momento flettente di calcolo Md,fp e lo sforzo assiale di calcolo N, entrambi 
valutati alla base del maschio murario, utilizzando le Section Cuts. 
Però ciò non è strettamente corretto, perché in realtà bisognerebbe considerare la 
situazione che si verifica ad ogni altezza del maschio murario, per dedurre quale sia la 
condizione più svantaggiosa valutando di volta in volta come interagiscono momento 
flettente e sforzo assiale. Da ciò si può trovare quale sia la sezione più svantaggiosa. 
Invece di verificare la situazione in tutte le sezioni, spesso si utilizza un metodo più 
semplice, basato su due fatti sperimentali: 
 Normalmente la distribuzione delle Md,fp lungo l'altezza della parete è pressoché 
uniforme, per cui si può considerare che il momento alla base sia il momento 
massimo. 
 Lo sforzo assiale chiaramente cala con l'altezza, a causa del minor peso che mano 
a mano grava sul muro, sia a causa dei solai che del peso del muro stesso. Perciò 
lo sforzo assiale minimo si avrà in sommità. 
Perciò, considerando che lo sforzo assiale ha un effetto positivo sulla resistenza a 
flessione, ci si può mettere nella condizione più gravosa, che quindi sarà: (ܰ௠௜௡; 	ܯ௠௔௫) ≅ ( ௦ܰ௢௠௠௜௧à;ܯ௕௔௦௘) 
Sperimentalmente si vede che lo sforzo assiale in sommità è circa la metà di quello alla 
base, e cioè: 
ܰ௠௜௡ ≅ ௦ܰ௢௠௠௜௧à ≅ ௕ܰ௔௦௘2  
Per questo motivo la situazione che si andrà successivamente a studiare è questa: 




8.2.7 Spiegazione delle formule del momento ultimo e del taglio ultimo 
8.2.7.1 Momento ultimo 
La verifica a pressoflessione nel piano del muro consiste nell’accertarsi che la resistenza a 
flessione di progetto MRd sia superiore al momento flettente sollecitante MSd che va ad 
impegnare la sezione di verifica. 
La condizione di rottura a pressoflessione è associata allo schiacciamento della muratura 
al lembo compresso; inoltre, se il carico assiale è basso, si hanno ampie fessure 
flessionali e la muratura tende a sviluppare un cinematismo di ribaltamento simile a quello 
di un corpo rigido. 
Per semplificare l’espressione del momento resistente si può utilizzare lo "stress block" 
per definire il diagramma delle compressioni, analogamente a quanto si è soliti fare con le 
sezioni in cemento armato. 
 
 
Figura 28: Raffigurazione della situazione in cui si trova un elemento soggetto a pressoflessione. 
 
 
Si scrivono le equazioni di equilibrio: 
ቐ
ܰܵ݀ = ߙ · ݂݀ · ܽ · ݐ	(݁ݍݑ݈ܾ݅݅ݎ݅݋	݈݈ܽܽ	ݐݎܽݏ݈ܽݖ݅݋݊݁	ݒ݁ݎݐ݈݅ܿܽ݁)




Dal sistema di equazioni si ha: 
ܽ = ௌܰௗ
ߙ · ݐ · ௗ݂  
ߪ଴ = ௌܰௗܣ = ௌܰௗܾݐ  
ܽ = 0,8ݔ 
ܯ௨ = ܯோௗ = ௌܰௗ ൬ܾ2 − 12 ௌܰௗߙ · ݐ · ௗ݂൰ = ௌܰௗ · ܾ2 ൬1 − ௌܰௗߙ · ܾ · ݐ · ௗ݂൰ = ߪ଴ · ܾଶ · ݐ2 ൬1 − ߪ଴ߙ · ௗ݂൰ 
dove: 
 MSd  è il momento flettente sollecitante di progetto; 
 MRd  è il momento resistente di progetto; 
 NSd  è l’azione assiale sollecitante di progetto; 
 t  è lo spessore della parete; 
 b  è la lunghezza complessiva della parete; 
 fd  è la resistenza di progetto a compressione; 
 A  è l’area trasversale della parete nella sezione di verifica; 
 α  è un coefficiente che tiene conto del riempimento del diagramma delle  
  tensioni nella sezione reagente. Comunque deve essere α ≤ 0,85. 
Attraverso l’espressione proposta è possibile tracciare un dominio di interazione fra il MRd 
e NSd: si osserva che la resistenza a flessione dapprima aumenta all’aumentare dello 
sforzo normale applicato, per poi decrescere nuovamente. 
 
 
Figura 29: Diagramma di interazione tra sforzo assiale sollecitante e momento flettente ultimo, resi 


















8.2.7.2 Taglio ultimo 
Criterio del massimo sforzo principale di trazione. Turnšek e Cačovic (1971), rilevarono 
sperimentalmente rotture con formazione di fessure diagonali al centro del pannello. 
Ipotizzarono quindi che la rottura per taglio abbia luogo quando lo sforzo principale 
(macroscopico) di trazione raggiunge un valore limite ftd, assunto come resistenza a 
trazione convenzionale della muratura. In tal modo si assume che, relativamente allo stato 
limite di rottura per taglio con fessurazione diagonale, l’anisotropia della muratura possa 
essere trascurata, con il notevole vantaggio di utilizzare un singolo parametro di resistenza 
(ftd per l’appunto). Supponendo in prima istanza che il pannello sia sufficientemente snello 
da poter essere assimilato ad un solido di De Saint Venant, il criterio si traduce 
nell'espressione del taglio ultimo resistente Vu. 
 
Figura 30: Raffigurazione del circolo di Mohr per un elemento soggetto a sforzo assiale e a taglio. 
 






ܴ = ඨቀߪ2ቁଶ + ߬ଶ								
ܴ = ߪ௧ + ߪ2 = ߪ௖ − ߪ2 
Quindi la tensione di trazione pura massima è: 
ߪ௧ = ඨቀߪ2ቁଶ + ߬ଶ − ߪ2 ≤ ௧݂ௗ  
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In condizioni ultime deve essere: 
ߪ௧ = ௧݂ௗ  
ߪ௧ = ඨቀߪ2ቁଶ + ߬ଶ − ߪ2 = ௧݂ௗ  
߬ = ඨቀ ௧݂ௗ + ߪ2ቁଶ − ቀߪ2ቁଶ = ඨ ௧݂ௗଶ + ߪଶ4 + 2 ௧݂ௗ ߪ2 	− ߪଶ4 = ට ௧݂ௗଶ + ௧݂ௗߪ = ௧݂ௗඨ1 + ߪ௧݂ௗ  
Inoltre le tensioni possono essere espresse in funzione delle tensioni medie: 
߬ = ܾ · ߬௠ = ܾ · ܸ݈ݐ 
ߪ = ߪ௠ = ݈ܰݐ 
Dove b è un coefficiente correttivo legato alla distribuzione degli sforzi sulla sezione, ed è 
funzione della snellezza dell'elemento. Perciò: 
௨ܸ = ݈ݐܾ · ߬ = ݈ݐܾ · ௧݂ௗඨ1 + ߪ௧݂ௗ 
 
 























8.3 CRITERI DI VERIFICA DELL'AREA A TAGLIO 
Lo scopo delle verifiche dell'area a taglio, sia quella con il metodo semplificato che quella 
con il metodo VET POR, è quello di determinare se esiste una sufficiente area resistente a 
taglio. Infatti le verifiche globali sono molto più raffinate nel suddividere l'azione orizzontale 
tra i vari maschi, ma le verifiche dell'area a taglio ci consentono di fare una valutazione a 
priori: se l'area totale dei maschi non è sufficiente, è in parte inutile chiedersi se la 
conformazione dell'edifico è tale da ripartire le azioni orizzontali in modo tale che i singoli 
maschi vengano verificati. 
 
8.3.1 Verifica dell’area a taglio con il metodo semplificato 
La verifica dell’area totale a taglio consiste nell’andare a valutare le tensioni tangenziali 
che si generano alla base delle pareti per effetto di un'accelerazione di riferimento pari a 
0,1g, applicata all'intera massa dell'edificio. Il confronto tra queste ultime e le 
corrispondenti tensioni tangenziali resistenti fornisce il fattore moltiplicativo 
dell’accelerazione di riferimento che, se moltiplicato per 0,1g, fornisce il valore 
dell’accelerazione che determina la crisi a taglio delle pareti in muratura. 
In particolare, la tensione tangenziale che si sviluppa nelle pareti in muratura a causa di 
un’accelerazione di riferimento pari a 0,1g, τ0,1g, è data dalla seguente relazione: 
߬଴,ଵ௚ = ݉௘ௗ௜௙௜௖௜௢ · 0,1݃ܣ௥௘௦௜௦௧௘௡௧௘	௔	௧௔௚௟௜௢  
In cui: 
medificio  è la massa complessiva dell’edificio preso in esame; 
0,1g  è l’accelerazione di riferimento (si veda il paragrafo 5.3); 
Aresistente a taglio è l’area totale resistente a taglio di tutto l’edificio. 
In tal modo si sta considerando che l'intera massa della struttura sia soggetta 
all'accelerazione di plateau normalizzata pari a 0,1g e che la forza così provocata si 
ripartisca equamente su ciascuna porzione di area delle sezioni dei maschi del piano terra. 





Se moltiplicato per 0,1g esso fornisce il valore dell’accelerazione che determina la crisi a 
taglio delle pareti in muratura: 




Questo approccio, se confrontato con il metodo VET POR illustrato nel capitolo 
successivo, differisce per il fatto di considerare che: 
 il centro delle masse coincida con quello delle rigidezze e che quindi non esista 
torsione sul fabbricato 
 l'area e la rigidezza in ciascuna direzione sia la stessa per tutti i maschi; infatti 
avere la stessa rigidezza comporta che su ogni maschio agisca sempre lo stesso 
taglio, mentre avere la stessa area fa in modo che questi tagli portino ad avere 
sempre le stesse tensioni tangenziali 
 
8.3.2 Verifica dell’area a taglio con il metodo VET POR 
Con questo metodo la struttura viene modellata come un insieme di più pareti a loro volta 
costituite da più maschi murari funzionanti in parallelo. Le ipotesi di base sono le seguenti: 
 gli orizzontamenti vengono considerati infinitamente rigidi nel piano; 
 l'unica possibile modalità di collasso del maschio è quella per taglio; 
 non si prevedono limiti di duttilità. 
I setti murari vengono divisi in due categorie, in base al loro andamento prevalente se 
guardati in pianta: muri orizzontali e muri verticali. 
Per ciascun maschio murario vengono desunti i seguenti tre parametri: 
 area (Ai) 
 distanza del baricentro del maschio dall'origine degli assi (yi per i maschi orizzontali 
e xi per quelli verticali) 
 momento d'inerzia forte (Jxi per i maschi orizzontali e Jyi per quelli verticali) 
Si definiscono le seguenti caratteristiche per tutti i maschi: 
 E = 1,5 GPa   modulo elastico assiale 
 ν = 0,15   modulo di Poisson 
 G= E
2(1+ν) =0,652 GPa modulo elastico a taglio 
 k = 5/6 = 0,8333  fattore di taglio (sezione rettangolare) 
 τRd = 0,01481 MPa  tensione tangenziale resistente 
Inoltre vengono definite le seguenti caratteristiche relativa all'intera struttura: 
 hi altezza del piano terra 
 mtot massa totale (peso) 
 Lx lunghezza totale del fabbricato 




Rigidezze del singolo maschio murario (per la spiegazione di queste formule si vedano i 




























݇ఏ௜ = ܩܬ௧௜ℎ௜ 																
	 





⎧ܺோ = ∑ ݇௬௜ · ݔ௜௜∑ ݇௬௜௜
ோܻ = ∑ ݇௫௜ · ݕ௜௜∑ ݇௫௜௜  
Coordinate del centro delle masse (C), ricavate considerando i muri tutti con la stessa 





⎧ݔ஼ = ∑ ܣ௜ · ݔ௜௜∑ ܣ௜௜ 	(ݏ݋݉݉ܽݐ݋ݎ݅ܽ	݁ݏݐ݁ݏܽ	ܽ݅	ݏ݋݈݅	݉ݑݎ݅	ݒ݁ݎݐ݈݅ܿܽ݅)					
ݕ஼ = ∑ ܣ௜ · ݕ௜௜∑ ܣ௜௜ 	(ݏ݋݉݉ܽݐ݋ݎ݅ܽ	݁ݏݐ݁ݏܽ	ܽ݅	ݏ݋݈݅	݉ݑݎ݅	݋ݎ݅ݖݖ݋݊ݐ݈ܽ݅) 











ܬ௣,௧௢௧ = ෍݇௫௜ · (ݕ௜ − ோܻ)ଶ
௜






Eccentricità del centro delle masse rispetto a quello delle rigidezze: 
൜
݁௫ = ݔ஼ − ܺோ
݁௬ = ݕ஼ − ோܻ  
Bracci delle forze di piano Vx e Vy, dati dalla somma o dalla differenza delle eccentricità 
del centro delle masse rispetto a quello delle rigidezze e del 5% della lunghezza del 




݁௫ଵ = ݁௫ + 0,05	ܮ௫
݁௫ଶ = ݁௫ − 0,05	ܮ௫
݁௬ଵ = ݁௬ + 0,05	ܮ௬
݁௬ଶ = ݁௬ − 0,05	ܮ௬ 
Tagli di piano: 
൜ ௫ܸ,௧௢௧ = ݉௧௢௧ · 0,1	݃
௬ܸ,௧௢௧ = ݉௧௢௧ · 0,1	݃ 




ܯ௫ଵ = − ௫ܸ ,௧௢௧ · ݁௬ଵ
ܯ௫ଶ = − ௫ܸ ,௧௢௧ · ݁௬ଶ
ܯ௬ଵ = ௬ܸ,௧௢௧ · ݁௫ଵ			
ܯ௬ଶ = ௬ܸ,௧௢௧ · ݁௫ଶ			 
 
 
Figura 32: Raffigurazione della forza sismica, applicata nel centro delle masse, e della torcente di 
piano, che invece tende a far ruotare la struttura attorno al centro delle rigidezze. 
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⎧ ௫ܸଵ௜ = ݇௫௜∑ ݇௫௜௜ ௫ܸ,௧௢௧ − ݇௫௜(ݕ௜ − ோܻ)ܬ௣,௧௢௧ ܯ௫ଵ
௫ܸଶ௜ = ݇௫௜∑ ݇௫௜௜ ௫ܸ,௧௢௧ − ݇௫௜(ݕ௜ − ோܻ)ܬ௣,௧௢௧ ܯ௫ଶ
௬ܸଵ௜ = ݇௬௜∑ ݇௬௜௜ ௬ܸ,௧௢௧ + ݇௬௜(ݔ௜ − ܺோ)ܬ௣,௧௢௧ ܯ௬ଵ
௬ܸଶ௜ = ݇௬௜∑ ݇௬௜௜ ௬ܸ,௧௢௧ + ݇௬௜(ݔ௜ − ܺோ)ܬ௣,௧௢௧ ܯ௬ଶ
 














Sollecitazioni massime agenti su ciascun maschio: 
ቊ
௠ܸ௔௫ ,௜ = max 	{ ௫ܸଵ௜ ; ௫ܸଶ௜ ; ௬ܸଵ௜ ; ௬ܸଶ௜}
ܶ௠௔௫,௜ = max 	{ ௫ܶଵ௜; ௫ܶଶ௜; ௬ܶଵ௜; ௬ܶଶ௜} 
Per determinare la tensione data dal taglio, si utilizza la formula di Jourawski, mentre per 
quella data dalla torsione ci si basa sulla teoria della torsione per sezioni sottili aperte 
(come sono supposte essere le pareti). 
Tensioni tangenziali massime sul singolo maschio murario: 
⎩
⎨
⎧߬௏௜ = ௠ܸ௔௫,௜݇ · ܣ௜ 							
்߬௜ = ܶ௠௔௫,௜ܬ௧௜ · ݐ௜  
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Per determinare la Jti si suppone la sezione rettangolare, in modo tale da poterla ricavare 
anche senza conoscere lo spessore e la lunghezza di ciascun maschio: 
 ܣ = ݐ݈  area 
 ܬ௠௔௫ = ௧௟యଵଶ  momento d'inerzia forte 
 ܬ௠௜௡ = ௧య௟ଵଶ  momento d'inerzia debole 












= ඨ ܣଷ12	ܬ௠௔௫ 
ܬ௠௜௡ = ݐଷ݈12 = 112 · ൬ܣ݈ ൰ଷ · ݈ = ܣଷ12	݈ଶ = ܣସ144	ܬ௠௔௫ 
ܬ௧ = 4	ܬ௠௜௡ = ܣସ36	ܬ௠௔௫ 
Tensione massima sul singolo maschio murario: 
߬ாௗ,௜ = ߬௏௜ + ்߬௜ 
Moltiplicatore determinato da un'accelerazione pari a 0,1g: 
ߚ௜ = ߬ோௗ߬ாௗ,௜ 
Valore dell'accelerazione minima che porta allo snervamento dell'i-esimo maschio: 
ܽ௚௜,௖௥௜௦௜ = ߚ௜ · 0,1݃ 





≥ 1 oppure ߚ௜ ≥ ߌ 
ܽ௚௜,௖௥௜௦௜ ≥ ߌ · 0,1݃ 
  
 110 
8.3.2.1 Spiegazione della formula della rigidezza alla traslazione 
Per determinare la rigidezza alla traslazione di un singolo maschio murario si suppone uno 
schema incastro-carrello scorrevole. Infatti normalmente, tranne che all'ultimo piano, la 




Inoltre con questo metodo l'elemento è considerato deformabile sia per flessione che per 
taglio. Questo perché spesso i maschi sono elementi abbastanza tozzi, in cui cioè la 
deformabilità a taglio non è trascurabile rispetto a quella a flessione. 
Si pongono: 
 δflex spostamento dato dalla deformabilità a flessione 
 δtaglio spostamento dato dalla deformabilità a taglio 
 δ spostamento totale 
 V taglio 
 E modulo di elasticità 
 J momento d'inerzia 
 h altezza dell'elemento 
 K rigidezza alla traslazione 
Quindi la rigidezza alla traslazione può essere determinata come segue: 
ܸ = 12ܧܬ
ℎଷ
ߜ௙௟௘௫ → ߜ௙௟௘௫ = ℎଷ12ܧܬ ܸ 




ߜ௧௔௚௟௜௢ → ߜ௧௔௚௟௜௢ = ℎ݇ܩܣܸ 
ߜ = ߜ௙௟௘௫ + ߜ௧௔௚௟௜௢ = ቆ ℎଷ12ܧܬ + ℎ݇ܩܣቇܸ 
ܸ = ܭ · ߜ = ቆ ℎଷ12ܧܬ + ℎ݇ܩܣቇିଵ · ߜ 







8.3.2.2 Spiegazione della formula della rigidezza alla rotazione (torcente) 
Per quanto riguarda la rigidezza alla rotazione, si pongono: 
 Θ angolo unitario di torsione, cioè rotazione relativa tra due sezioni a distanza 
  unitaria 
 θ angolo di rotazione, cioè rotazione relativa tra le due sezioni di estremità 
 Mt momento torcente 
 G modulo di elasticità a taglio 
 Jt momento d'inerzia rotazionale (fattore di rigidezza torsionale) 
 h altezza dell'elemento 
 Kθ rigidezza alla rotazione 
Quindi la rigidezza alla rotazione può essere determinata come segue: 
ܯ௧ = ܩܬ௧߆ → ߆ = ܯ௧ܩܬ௧ 
ߠ = ߆ · ℎ = ܯ௧ · ℎܩܬ௧ 
ܯ௧ = ܭఏ · ߠ = ܩܬ௧ℎ ߠ 
ܭఏ = ܩܬ௧ℎ  
 
8.3.3 Verifica dell'area a taglio con il metodo VET POR che tiene conto anche del 
comportamento plastico della muratura 
Si introduce qui un metodo simile al VET POR classico illustrato in precedenza, ma che 
differisce da esso per i seguenti motivi: 
 Non si considera più alcun effetto di tipo torcente, né derivante dall'eccentricità tra 
centro delle masse e centro delle rigidezze, né causato dalle eccentricità accidentali 
aggiunte. Si studia perciò un sistema a un solo grado di libertà, che sarà la 
traslazione orizzontale, prima in una direzione e poi in quella ortogonale. Ciascun 
maschio resisterà alle azioni agenti in una sola delle due direzioni ortogonali, a 
seconda del suo andamento prevalente. 
 Non si attribuisce più un legame indefinitamente elastico ai maschi murari, ma si 
suppone un comportamento elasto-plastico alla Prandtl (bilatera), definito dal 
parametro duttilità μ, che non è altro che il rapporto tra lo spostamento ultimo e 




Dopo aver suddiviso i maschi tra orizzontali e verticali in pianta, per ciascuno di essi si 
definiscono: 
 Ai area resistente dell'i-esimo maschio; 
 ki rigidezza alla traslazione nella direzione di sviluppo dell'i-esimo maschio, 
  determinata come nel metodo VET POR classico. 
Dopodiché per ciascun maschio verranno definite le seguenti grandezze: 
 ௨ܸ௜ = ߬଴ · ܣ௜ taglio ultimo del maschio i-esimo; 
 ߜ௬௜ = ௏ೠ೔௄೔  spostamento di inizio del tratto plastico per il maschio i-esimo; 
 ߜ௨௜ = ߤ · ߜ௬௜ spostamento ultimo del maschio i-esimo. 
A questo punto verrebbe da procedere con un'analisi per passi di carico, ma essa sarebbe 
molto difficile da implementare perché richiederebbe di utilizzare una relazione non 
descrivibile con una funzione, cioè quella tra taglio Vi e spostamento δi, dato che ad uno 
stesso valore di Vi dovrebbero corrispondere diversi valori di δi. 
Perciò si preferisce svolgere un'analisi per passi di spostamento, dato che la relazione tra 
δi e Vi, al contrario, è una funzione. 
Si definiscono m passi di carico, che vadano da 0 a: min	{ߜ௬௜	} · ߤ = min 	{ߜ௨௜}	 
Perciò lo spostamento del j-esimo passo di carico sarà: 
ߜ௝ = min 	{ߜ௨௜} · ݆݉ 
Per ciascun passo di carico δj, dove j è l'indice che identifica il passo di carico, si ricava il 
corrispondente taglio agente sull'i-esimo maschio murario con la seguente relazione: 
ቐ
௜ܸ௝ = ݇௜ · ߜ௝																	ݏ݁	ߜ௝ < ߜ௬௜
௜ܸ௝ = ௨ܸ௜ 											ݏ݁	ߜ௬௜ < ߜ௝ < ߜ௨௜
௜ܸ௝ = 0																										ݏ݁	ߜ௝ > ߜ௨௜ 
Posto n il numero totale di maschi, si ricava il taglio plastico totale (cioè il taglio sostenuto 
complessivamente da tutti i maschi) per il j-esimo passo di carico: 
௣ܸ௟,௝ = ෍ ௜ܸ௝௡
௜ୀଵ
 
A questo punto si può ricavare anche il taglio elastico totale (cioè il taglio sostenuto 
complessivamente da tutti i maschi supponendo che essi avessero invece comportamento 
indefinitamente elastico) per il j-esimo passo di carico: 
௘ܸ௟,௝ = ൭෍݇௜௡
௜ୀଵ
൱ · ߜ௝ 
Si può disegnare un grafico che in funzione di δ mostra il corrispondente valore di Vel e Vpl. 
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A questo punto si fa riferimento a quanto detto nel paragrafo C7.3.4.1 della Circolare 
Ministeriale n. 617, in cui viene spiegato un metodo convenzionale per trasformare la 
curva δ-Vpl in una bilatera. Prima di tutto viene spiegato come trasformare un sistema 
generico in un sistema equivalente a un solo grado di libertà. In questo caso, per come è 
stato impostato il problema, il sistema risulta essere già a un solo grado di libertà, per cui 
questa parte risulta essere superflua (è anche per questo motivo che si sono trascurati gli 
effetti torsionali). 
 
Figura 33: Esemplificazione grafica del metodo convenzionale per ricavare un diagramma forza-
spostamento a bilatera. 
 
Si definisce il valore massimo assunto dal taglio Fbu* e si impone che il tratto inclinato della 
bilatera incontri la curva originaria ad altezza 0,6Fbu*. L'altezza del tratto piatto della 
bilatera viene invece imposta in modo tale che le aree sottese dalle due curve siano 
uguali. Da queste prescrizioni è possibile determinare dunque le grandezze Fy*, dy* e du*. 
A questo punto è possibile determinare il rapporto tra il taglio totale ultimo nel caso 




Figura 34: Esemplificazione del significato di q*, utilizzando la simbologia classica. 
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Si fa notare che in seguito si supporrà che lo spostamento ultimo del caso elastico sia 
uguale a quello del caso plastico, fatto che sperimentalmente si manifesta essere vero 
solo all'interno di un certo campo di valori del periodo. 
Convenzionalmente infatti si dice che: 
 per T ∈ [0; 0,2s] la curva F-δ nel caso plastico coincide con quella nel caso elastico; 
 per T ∈ [0,2s; 0,7s] lo spostamento ultimo del caso plastico coincide con quello del 
caso elastico; 
 per T ∈ [0,7s; +∞] l'area sottesa dalla curva F-δ nel caso plastico eguaglia quella 
sottesa nel caso elastico. 
Nella maggior parte dei casi, tra i quali ricade anche quello in esame, il periodo proprio è 
incluso nel secondo campo di valori, perciò l'ipotesi fatta è accettabile. 
 
È poi possibile definire anche il rapporto tra il taglio di prima plasticizzazione e il taglio 






Figura 35: Raffigurazione della vera curva forza-spostamento trovata con l'analisi, della retta che si 
avrebbe in un'analoga situazione elastica e della bilatera equivalente. 
Riprendendo quanto detto nel paragrafo C8.7.1.2 della Circolare Ministeriale n. 617: 
 q = 2,0 αu/α1 per edifici regolari in elevazione 
 q = 1,5 αu/α1 negli altri casi 
Perciò, assumendo a favore di sicurezza di ricadere sempre nel caso di edifici non regolari 
in elevazione, il fattore di struttura è pari a: 




8.4 CRITERI DI VERIFICA DEI MECCANISMI LOCALI 
8.4.1 Analisi cinematica per la valutazione del moltiplicatore di attivazione del 
meccanismo di collasso 
Essendo l’edificio esistente, le verifiche di danno e collasso per i meccanismi locali ritenuti 
significativi per l’edificio sono condotte con l’analisi limite dell’equilibrio secondo la 
metodologia cinematica. Tale analisi limite si sviluppa in sintesi con la scelta del 
meccanismo di collasso e la determinazione dell’azione orizzontale in grado di innescare il 
cinematismo previsto. 
La procedura si basa sulla suddivisione in blocchi del sistema murario considerato, 
caratterizzato dalle seguenti ipotesi: 
 resistenza a trazione nulla della muratura; 
 assenza di scorrimento tra i blocchi; 
 resistenza a compressione infinita della muratura. 
Il meccanismo prevede, quindi, la schematizzazione della muratura come uno o più 
blocchi rigidi collegati da cerniere in modo da formare una catena cinematica. 
L’analisi cinematica lineare consente di valutare il moltiplicatore orizzontale α0 dei carichi 
che attiva il previsto meccanismo. 
Ai blocchi rigidi formanti la catena cinematica sono applicati i seguenti carichi: 
 pesi propri dei blocchi applicati nei rispettivi baricentri; 
 carichi verticali portati dai blocchi e dovuti ai carichi dei solai, nonché i pesi di 
eventuali altri elementi murari non considerati nel modello; 
 un insieme di forze orizzontali proporzionali ai carichi verticali considerati; 
 forze esterne trasmesse dalle catene. 
 
Partendo da una rotazione virtuale θk assegnata a un generico blocco k, si possono 
determinare gli spostamenti delle forze applicate nelle corrispondenti direzioni, che 
risulteranno funzione di θk e della geometria della struttura. 
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Il Principio dei Lavori Virtuali (PLV) in termini di spostamenti consente di ricavare il 
moltiplicatore α0 attraverso l’uguaglianza del lavoro complessivo eseguito dalle forze 
esterne ed interne sul sistema, in corrispondenza dell’atto di moto virtuale: 











 n  numero complessivo delle forze peso applicate ai blocchi della catena 
cinematica; 
 m  è il numero di forze peso non gravanti direttamente sui blocchi le cui 
masse generano forze orizzontali, a causa del sisma, sugli elementi della catena 
cinematica in quanto non efficacemente trasmesse ad altre parti dell’edificio; 
 o  numero forze esterne applicate ai blocchi, ma non associate alle 
masse; 
 Pi, δxi  generica forza peso e spostamento virtuale orizzontale del 
corrispondente punto di applicazione, positivo se concorde con l’azione sismica che 
attiva il meccanismo; 
 Pj, δxj  generica forza peso non direttamente applicata ai blocchi la cui massa 
produce, a seguito dell’azione sismica, una forza orizzontale sugli elementi della 
catena cinematica in quanto non trasmessa ad altre parti dell’edificio e lo 
spostamento virtuale del relativo punto di applicazione, positivo se concorde con 
l’azione sismica che attiva il meccanismo; 
 δyi  è lo spostamento virtuale verticale del punto di applicazione del peso 
Pi, positivo se verso l’alto; 
 Fh, δh  generica forza esterna in valore assoluto applicata ad un blocco e lo 
spostamento virtuale del relativo punto di applicazione nella direzione della forza, 
considerato positivo se discorde con il verso della forza; 
 Lfi  lavoro delle forze interne. 
 
Poiché l’effetto sismico è un effetto dinamico, l’insieme di spostamenti virtuali dei punti di 
applicazione dei pesi, associato al cinematismo, deve essere considerato come una forma 
modale di vibrazione. Il coefficiente di partecipazione gm è dato da: 
݃௠ = ∑ ௜ܲߜ௫௜௡ା௠௜ୀଵ∑ ௜ܲߜ௫௜ଶ௡ା௠௜ୀଵ  
dove: 
 n+m è il numero delle forze peso Pi applicate le cui masse, a causa del sisma, 
generano forze orizzontali sugli elementi della catena cinematica; 
 δxi è lo spostamento virtuale orizzontale del peso Pi 
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La massa M* partecipante a tale forma modale di vibrazione si ottiene moltiplicando gm per 
la ∑ ௜ܲߜ௫௜௡ା௠௜ୀଵ  e dividendo per l’accelerazione di gravità g, ottenendo quindi: 
ܯ∗ = (∑ ௜ܲߜ௫௜௡ା௠௜ୀଵ )ଶ
݃ · ∑ ௜ܲߜ௫௜ଶ௡ା௠௜ୀଵ  
L’accelerazione sismica spettrale a0* di attivazione del meccanismo si ricava dal prodotto 
del moltiplicatore α0 per l’accelerazione di gravità e dividendo tale prodotto per la frazione 
di massa e* partecipante al cinematismo. 
Il valore di e* è fornito dall’espressione: 







∗ = ߙ଴ · ݃
݁∗




Determinato a0* si procede ad effettuare le verifiche.  
La verifica allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV) dei meccanismi locali è 
indispensabile per garantire la sicurezza nei riguardi del collasso. La verifica è positiva se 
















 ߛ = ଷே
ଶேାଵ
 con N numero di piani 
 ߰(ܼ) = ܼ/ܪ 
 H è l’altezza della struttura rispetto alla fondazione 
 Z è l’altezza, rispetto alla fondazione dell'edificio, del baricentro delle linee di 
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo ed il resto della struttura 
 T1 è il primo periodo di vibrazione dell’intera struttura nella direzione 
considerata. 
 
Nei paragrafi seguenti vengono illustrati i più comuni meccanismi locali che si sviluppano 
nelle strutture in muratura.  
In particolare, quelle di seguito riportate sono le schede illustrative di ciascun meccanismo 
di collasso riportate nell’Allegato alle "Linee Guida per la Riparazione e il Rafforzamento di 
elementi strutturali, Tamponature e Partizioni", di RELIUS. 
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In particolare, nelle schede illustrative di seguito riportate, viene fatto riferimento ai simboli 
di seguito elencati: 
 α è il moltiplicatore orizzontale dei carichi agenti sui macroelementi; 
 n è il numero di piani interessati dal cinematismo; 
 Wi è il peso proprio della parete al piano i-esimo o del macroelemento i-esimo; 
 WOi è il peso proprio della porzione del cuneo di distacco al piano i-esimo nelle 
pareti di controvento (comprensivo di eventuali carichi trasmessi da archi o volte su 
di esso agenti); 
 FVi è la componente verticale della spinta di archi o volte sulla parete al piano i-
esimo; 
 FHi è la componente orizzontale della spinta di archi o volte sulla parete al piano 
i-esimo; 
 Psi è il peso del solaio agente sulla parete al piano i-esimo; 
 PSOi è il peso del solaio agente sulla porzione di cuneo al piano i-esimo nelle 
pareti di controvento; 
 PVij rappresenta l’i-esimo carico verticale trasmesso in testa al macroelemento j-
esimo; 
 P è il carico trasmesso dalla trave di colmo oppure dal puntone del tetto a 
padiglione; 
 N è il generico carico verticale agente in testa al macroelemento; 
 H rappresenta il valore massimo della reazione sopportabile dalla parete di 
controvento o dall’eventuale tirante alla spinta dell’effetto arco orizzontale nello 
spessore della facciata; 
 PH rappresenta la spinta statica trasmessa dalla copertura in testa al 
macroelemento; 
 PHij è l’i-esima componente di spinta statica trasmessa dalla copertura in testa al 
corpo j-esimo; 
 Ti rappresenta l’azione dei tiranti eventualmente presenti in testa alla parete del 
piano i-esimo; 
 s è lo spessore della parete al piano i-esimo; 
 hi è il braccio verticale dell’azione trasmessa dal solaio e/o dal tirante alla 
parete al piano i-esimo oppure è l’altezza del macroelemento i-esimo; 
 hpi è il braccio verticale dell’azione trasmessa dal solaio alla parete al piano i-
esimo; 
 Li è la lunghezza del macroelemento i-esimo; 
 xGi è il braccio orizzontale del peso proprio del corpo i-esimo; 
 yGi è il braccio verticale del peso proprio del corpo i-esimo; 
 xGOi è il braccio orizzontale del peso proprio della porzione del cuneo di distacco 
al piano i-esimo nelle pareti di controvento; 
 yGOi è il braccio verticale del peso proprio della porzione del cuneo di distacco al 
piano i-esimo nelle pareti di controvento; 
 d è il braccio orizzontale del generico carico verticale trasmesso in testa al 
macroelemento; 
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 di è il braccio orizzontale del carico trasmesso dal solaio sulla parete al piano i-
esimo; 
 dij è il braccio orizzontale dell’i-esimo carico verticale applicato in testa al corpo 
j-esimo; 
 dOi è il braccio orizzontale del carico trasmesso dal solaio al cuneo di distacco 
nelle pareti di controvento; 
 ai è il braccio orizzontale del carico trasmesso dal solaio sulla parete al piano i-
esimo; 
 hVi è il braccio verticale della spinta di archi o volte al piano i-esimo; 









8.4.2 Ribaltamento semplice di parete 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere facciate o porzioni di 
pareti rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base di esse e che percorrono la 





8.4.3 Ribaltamento semplice di parete monolitica – parte alta 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di porzioni sommitali di facciate 
rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base di esse e che percorrono la struttura 
muraria sollecitata da azioni fuori dal piano. È il caso particolare in cui il ribaltamento 






8.4.4 Ribaltamento composto di parete 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere facciate o porzioni di 
pareti rispetto ad assi in prevalenza orizzontali, accompagnata dal trascinamento di parti 
delle strutture murarie appartenenti alle pareti di controvento. 
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8.4.5 Ribaltamento del cantonale 
Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di un cuneo di distacco, 
delimitato da superfici di frattura ad andamento diagonale nelle pareti concorrenti nelle 
angolate libere, rispetto ad una cerniera posta alla base dello stesso. Meccanismi di 
questo tipo sono frequenti in edifici che presentano spinte concentrate in testa ai cantonali, 
dovute in particolar modo ai carichi trasmessi dai puntoni dei tetti a padiglione. Si suppone 
che il ribaltamento avvenga nella direzione di spinta del puntone e che il cinematismo sia 
definito dalla rotazione del macroelemento individuato intorno ad un asse perpendicolare 
al piano verticale che forma un angolo di 45° con le pareti convergenti nell’angolata e 
passante per la cerniera suddetta (A). 
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8.4.6 Sfondamento della parete del timpano 
Il meccanismo si manifesta con l’espulsione di materiale dalla zona sommitale della parete 
del timpano e col distacco di corpi cuneiformi definiti da sezioni di frattura oblique e 
verticali per azioni fuori dal piano. Il cinematismo è in genere provocato dall’azione ciclica 
di martellamento della trave di colmo della copertura. In fase sismica la presenza di travi di 
colmo di notevoli dimensioni causa il trasferimento di un’elevata spinta alla parete del 
timpano e può determinare il distacco di macroelementi cuneiformi e l’instaurarsi delle 
condizioni di instabilità che si manifestano attraverso la rotazione degli stessi attorno a 
cerniere oblique. Il cinematismo è analizzato considerando il problema simmetrico rispetto 
alla verticale passante per il colmo della parete del timpano ed ipotizzando che i due 
macroelementi possano ruotare ciascuno attorno ad una delle cerniere cilindriche oblique 
e reciprocamente entrambe rispetto ad un punto di contatto (punto C); nel contempo si 
ammette che essi subiscano scorrimenti verso l’alto lungo le suddette cerniere inclinate. 
La geometria dei corpi è definita in relazione all’angolo di inclinazione β delle cerniere 
oblique rispetto all’orizzontale. Si osserva a tale riguardo che, quanto più l’angolo β è 
piccolo, tanto più il meccanismo di sfondamento della parete del timpano può essere 
assimilato ad un meccanismo di ribaltamento semplice attorno ad una cerniera cilindrica 
orizzontale alla sua base; in corrispondenza di β = 0 l’espressione formulata per il calcolo 









8.4.7 Flessione Verticale di parete 
Il meccanismo si manifesta con formazione di una cerniera cilindrica orizzontale che divide 
la parete in due blocchi ed è descritto dalla rotazione reciproca degli stessi attorno a tale 





8.4.8 Meccanismi considerati per l’edificio oggetto di studio 
Nel caso in esame, sono stati verificati i seguenti meccanismi locali: 
 Ribaltamento semplice di parete monolitica: 
o Ribaltamento di 1 piano 
o Ribaltamento di 2 piani 
o Ribaltamento di 3 piani 
o Ribaltamento di 4 piani 
 Flessione verticale di parete: 
o Flessione del piano terra 
o Flessione del piano primo 
o Flessione di piano terra e piano primo (due piani) 
 Ribaltamento con cuneo 
o Ribaltamento di tutti i piani 
Per eseguire le verifiche sismiche dei meccanismi di collasso locali fuori piano mediante 
l’analisi cinematica lineare, è stato utilizzato l’applicativo C.I.N.E (Condizioni d’instabilità 






9. RISULTATI VERIFICHE FABBRICATO 1 
9.1 MODELLO 
In Figura 36 è riportato il modello della prima porzione di Palazzo Hercolani (Fabbricato 1), 




Figura 36: Modello del Fabbricato 1. 
 130 
9.2 IL COMPORTAMENTO DINAMICO  
Sono stati considerati i primi 150 modi di vibrare (considerati nelle analisi dinamiche a 
spettro di risposta che costituiscono la base per le verifiche sismiche di cui ai capitoli 
successivi), i quali forniscono una massa partecipante totale superiore all’85%, ovvero al 
minimo richiesto da normativa, sia per le due traslazioni orizzontali (UX e UY), sia per la 
rotazione attorno all'asse verticale (RZ). In realtà sarebbero bastati i primi 123 modi di 
vibrare. La sovrapposizione dei modi per il calcolo di sollecitazioni e spostamenti 
complessivi è stata effettuata adottando una Combinazione di tipo (SRSS). 
 
StepNum Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ RX RY RZ SumRX SumRY SumRZ 
Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 
1 0,2712 0,3% 76,7% 0,0% 0,3% 76,7% 0,0% 12,5% 0,0% 22,5% 12,5% 0,0% 22,5% 
2 0,2423 40,7% 2,4% 0,0% 41,0% 79,1% 0,0% 0,3% 3,3% 3,3% 12,8% 3,4% 25,7% 
3 0,2069 37,3% 0,8% 0,0% 78,4% 79,8% 0,0% 0,1% 3,5% 53,4% 12,9% 6,9% 79,2% 
4 0,1852 0,0% 0,0% 0,1% 78,4% 79,8% 0,1% 0,0% 0,2% 0,0% 12,9% 7,0% 79,2% 
5 0,1844 0,1% 0,0% 0,0% 78,5% 79,8% 0,1% 0,0% 0,0% 0,1% 12,9% 7,0% 79,3% 
… … … … … … … … … … … … … … 
146 0,0876 0,0% 0,0% 0,0% 88,8% 91,0% 57,7% 0,0% 0,0% 0,0% 65,9% 41,7% 86,1% 
147 0,0876 0,0% 0,0% 0,1% 88,8% 91,0% 57,7% 0,1% 0,1% 0,0% 65,9% 41,9% 86,1% 
148 0,0875 0,0% 0,0% 0,6% 88,8% 91,0% 58,3% 0,3% 0,7% 0,0% 66,2% 42,5% 86,1% 
149 0,0872 0,0% 0,0% 0,2% 88,9% 91,0% 58,5% 0,3% 0,1% 0,0% 66,5% 42,6% 86,1% 
150 0,0871 0,0% 0,0% 0,0% 88,9% 91,0% 58,5% 0,0% 0,0% 0,1% 66,5% 42,7% 86,2% 
Tabella 6: Modi di vibrare del Fabbricato 1 
 
Si può notare una netta prevalenza dei primi tre modi di vibrare, che nel complesso 
attivano una massa partecipante maggiore del 78% secondo tutte e tre le direzioni, mentre 
tutti gli altri modi di vibrare non superano mai il 2%. 
Perciò si può dire che il comportamento della struttura è dominato dalle deformate dei 
primi tre modi di vibrare. 
Le deformate modali corrispondenti ai primi 3 modi di vibrare della porzione del complesso 




Primo modo di vibrare; T = 0,2712 s 
 
 















9.3 NUMERAZIONE DELLE PARETI NEL MODELLO 
Di seguito si riporta la numerazione delle pareti identificate nel modello, al fine di effettuare 
le verifiche di vulnerabilità. In particolare, in Figura 37 è riportata la pianta dell’edificio 
oggetto di studio e sulla pianta sono stati individuati i maschi murari oggetto di studio. 
A ciascun maschio murario individuato è stato associato un nome del tipo: "xiyj" oppure 
"yixj" (con i e j numeri), dove la prima lettera e il primo numero identificano il piano a cui 
appartiene il maschio (cioè quel piano che ha la coordinata definita dalla lettera pari al 
numero), la seconda lettera identifica la direzione di sviluppo del maschio e il secondo 
numero è un indice crescente per distinguere i vari maschi appartenenti allo stesso piano. 
Ad esempio il maschio x16y2 sarà il maschio numero 2 ordito in direzione y e 
appartenente al piano con x=16. 
I nomi di alcuni maschi murari saranno preceduti da un'ulteriore lettera ("f", "b" o "d"), la 
quale serve ad indicare che il nome di quel maschio è riferito ad un sistema di riferimento 
diverso da quello globale. 





Figura 37: Numerazione dei maschi murari. 
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9.4 VERIFICHE STATICHE 
9.4.1 Verifiche statiche agli SLE 
Le tensioni normali massime al piede delle pareti, ottenute dall’analisi statica con carichi 
non fattorizzati (valori da sommare ai valori che si ottengono dall’analisi sismica), sono 
pari a 0,698 MPa. Quindi per condizioni statiche di esercizio non si presentano condizioni 
di particolare criticità: infatti i valori massimi di tensione verticale di progetto da normativa 
(fd) così come individuati nel paragrafo 3.5 sono pari a 0,593 MPa. Quindi si hanno delle 
tensioni superiori del 18% rispetto al valore limite. Solamente 5 maschi murari su 167 non 
vengono verificati in condizioni di esercizio, cioè il 3%. Per quanto riguarda le trazioni, si 
nota che nessun maschio murario è soggetto a trazione al piede. 
In Figura 38 si riportano tali valori per mappe di colore. 
 
 




Di seguito si riportano le mappe di colore di alcune pareti esterne del fabbricato: le prime 







Con riferimento a quanto descritto nel paragrafo 8.1, nell’istogramma di Figura 39 si 
riporta, per ogni maschio murario (numerato come indicato nel paragrafo 9.3), il valore del 
fattore di sicurezza (FS) relativo alla compressione valutato considerando le sollecitazioni 
derivanti dai carichi agli Stati Limite di Esercizio (SLE) e le corrispondenti resistenze 
ultime. Osservando i risultati rappresentati in Figura 39, è possibile notare che tutti i 
maschi murari tranne cinque risultano verificati a compressione allo SLE. 
ܨܵ ≥ 1 
 

























































































































9.4.2 Verifiche statiche agli SLU 
Le tensioni normali massime al piede delle pareti, ottenute dall’analisi statica con carichi 
fattorizzati secondo la combinazione fondamentale (SLU), sono pari a 1,056 MPa. Quindi 
agli stati limite ultimi si presentano condizioni di criticità per numerosi maschi murari: infatti 
i valori massimi di tensione verticale di progetto da normativa (fd), così come individuati nel 
paragrafo 3.5, sono pari a 0,593 MPa. Quindi si hanno delle tensioni anche quasi doppie 
rispetto al valore limite. Solo 67 maschi su 167 sono verificati, cioè il 40%. Per quanto 
riguarda le trazioni, si nota che nessun maschio murario è soggetto a trazione al piede. 
In Figura 40 si riportano tali valori per mappe di colore. 
 
 




Di seguito si riportano le mappe di colore di alcune pareti esterne del fabbricato: le prime 







Con riferimento a quanto descritto nel paragrafo 8.1, nell’istogramma di Figura 41 si 
riporta, per ogni maschio murario (numerato come indicato nel paragrafo 9.3), il valore del 
fattore di sicurezza (FS) relativo alla compressione valutato considerando le sollecitazioni 
derivanti dai carichi agli Stati Limite Ultimi (SLU) e le corrispondenti resistenze ultime. 
Osservando i risultati rappresentati in Figura 41, è possibile notare che meno della metà 
dei maschi vengono verificati. 
ܨܵ ≥ 1 
 







































































































































9.4.3 Verifiche dei pilastri agli SLE e agli SLU 
Dal modello globale si può ottenere il valore dello sforzo assiale agente alla base di 
ciascun pilastro nella combinazione SLU. Nota anche l'area di base del pilastro Ai, è 
possibile determinare il valore della tensione alla base: 
ߪ௜ = ௜ܲܣ௜ 
A questo punto per effettuare la verifica è sufficiente confrontare questo valore di tensione 
con la tensione di calcolo fd: 
ߪ௜ ≤ ௗ݂ 
I pilastri vengono verificati solo a compressione in condizioni statiche, perché 
normalmente non vengono comunque verificati nemmeno in questa condizione, come fra 






Figura 43: Fattori di sicurezza dei pilastri nei confronti dello sforzo assiale agli SLE. 
 
 






















1 3 5 7 9 11 13 15 17 19 21 23 25 27 29 31 33 35 37 39 41 43 45 47 49 51 53 55 57 59 61
 144 
9.5 VERIFICHE A PARTIRE DAL MODELLO GLOBALE 
Le verifiche sismiche sono state condotte andando a valutare, per il generico maschio 
murario, il fattore moltiplicativo (di seguito indicato con la lettera β) dell’accelerazione di 
plateau di riferimento (assunta per ragioni di semplicità pari a 0,1g, si veda paragrafo 5.3) 
mediante il rapporto tra: 
 le resistenze a pressoflessione nel piano, a taglio e a pressoflessione fuori dal 
piano; 
 la corrispondente sollecitazione indotta dall'accelerazione di riferimento pari a 0,1g. 
Ripetendo questa procedura per tutti i maschi murari e riordinando i valori dei β di 
ciascuna membratura dal più piccolo al più grande, è possibile ottenere l’ordine di collasso 
delle varie membrature. Tale rapporto, se moltiplicato per il valore di accelerazione di 
riferimento e diviso per il coefficiente di struttura, fornisce la stima dell’accelerazione che 
porta allo snervamento la generica membratura considerata e fornisce anche le indicazioni 





9.5.1 Fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento 
9.5.1.1 Verifiche a pressoflessione nel piano 
Con riferimento a quanto descritto nel precedente paragrafo 9.3, nell’istogramma di Figura 
45 si riporta per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato in ascissa) il 
valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta pari a 0,1g che 
determina la crisi a pressoflessione del maschio murario. I valori negativi di β sono legati 
al fatto che, per quelle membrature, il valore di σ0 è maggiore di 0,85 fd, e ciò vuol dire che 






























































































































9.5.1.2 Verifiche a taglio 
Con riferimento a quanto descritto nel precedente paragrafo 9.3, nell’istogramma di Figura 
46 si riporta, per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato in ascissa), il 
valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta pari a 0,1g che 
determina la crisi a taglio del maschio murario. 
 
 
































































































































9.5.1.3 Verifiche a presso-flessione fuori dal piano 
Con riferimento a quanto descritto nel paragrafo precedente, negli istogrammi di Figura 47 
e di Figura 48 si riporta, per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato in 
ascissa), il valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta pari a 
0,1g che determina la crisi a flessione fuori dal piano del maschio murario per: 
 inizio danneggiamento  
ߚ௘ଵ = ݁௨ଵ݁ௗ  
 collasso per instabilità 
ߚ௘ଶ = ݁௨ଶ݁ௗ  
 schiacciamento della muratura 
ߚ௘ଷ = ݁௨ଷ݁ௗ  
 
In particolare, in Figura 47, in funzione di ciascun maschio murario considerato è riportato 
il corrispondente valore di βe1 e di βe2, dove: 
 ed è eccentricità delle azioni fuori dal piano, data dal rapporto tra il valore del 
momento fuori dal piano indotto dall’azione sismica di progetto Md,fp e il valore dello 
sforzo normale presente nella parete 
݁ௗ = ܯௗ,௙௣ܰ  
 eu1 è l’eccentricità di inizio danneggiamento 
݁௨ଵ = ݐ6 
 eu2 è l’eccentricità di collasso per instabilità, in funzione dello spessore t della 
parete 
݁௨ଶ = ݐ2 
 
Invece in Figura 48 è riportato il valore di βe3 in funzione di ciascun maschio murario 
considerato, dove: 
 eu3 è l’eccentricità di collasso per schiacciamento della muratura, (paragrafo 
8.2.3.3). 




 Figura 47: Verifiche a flessione fuori dal piano: βe1 e βe2. 
 
 



















































































































































































































































9.5.1.4 Valutazione del βmin 
Per il generico maschio murario, è stato determinato il fattore moltiplicativo minimo, βmin, 
tra quelli corrispondenti ai tre differenti meccanismi di crisi studiati con l’obiettivo di 
valutare, non solo l’ordine di collasso delle varie pareti, ma anche il meccanismo di 
collasso corrispondente. In Figura 49 è riportato il valore βmin per ciascun maschio murario 
considerato. 
 
Il metodo con cui si sono suddivisi i βmin dei vari maschi murari è il seguente: 
 Sono stati fissati a piacere 4 valori di β che delimitassero i gruppi: β1, β2, β3, β4 
 Si suddividono i βmin in 5 gruppi, considerando anche quello dei βmin negativi: 
o Gruppo 0: [-∞; 0] 
o Gruppo 1: [0; β1] 
o Gruppo 2: [β1; β2] 
o Gruppo 3: [β2; β3] 
o Gruppo 4: [β3; β4] 
 A ciascun maschio i-esimo è stata associata la media dei βmin del gruppo a cui 
appartiene. Detto valore verrà indicato con il simbolo βmedio,i 
 Per ciascun maschio i-esimo è stata valutata la seguente grandezza: 
൫ߚ௠௜௡,௜ − ߚ௠௘ௗ௜௢ ,௜൯ଶ 
 È stata fatta la somma di queste grandezze per tutti i maschi: 
෍൫ߚ௠௜௡,௜ − ߚ௠௘ௗ௜௢ ,௜൯ଶ௡
௜ୀଵ
 
 A questo punto si ripetono iterativamente le operazioni dall'inizio ponendo altri valori 
di β che delimitino i gruppi, finché non si determinano i valori dei β tali da rendere 
minima la grandezza illustrata al punto precedente. 
 
I rettangoli rappresentati in rosso in Figura 49 indicano determinati valori del fattore βmin 
che sono stati assunti come riferimento per le osservazioni che saranno di seguito 
riportate. In particolare: 
 il primo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da un βmin≤0,7 
(ovvero da accelerazioni di collasso inferiori a 0,07g) indicati nel seguito come 
"Gruppo 1"; 
 il secondo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da 0,7<βmin≤1,4 
(ovvero da accelerazioni di collasso comprese tra 0,07g e 0,14g) indicati nel seguito 
come "Gruppo 2"; 
 il terzo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da 1,4<βmin≤2,2 
(ovvero da accelerazioni di collasso comprese tra 0,14g e 0,22g) indicati nel seguito 
come "Gruppo 3"; 
 il quarto rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da βmin>2,2 (ovvero 
da accelerazioni di collasso superiori a 0,22g) indicati nel seguito come "Gruppo 4". 
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ߚ௠௜௡ ≥ ߌ = 2,92 
 
Figura 49: Valutazione del βmin. 
 
 
Figura 50: Suddivisione dei maschi in base al gruppo di βmin e loro rappresentazione mediante il 
























































































































Figura 51: Visualizzazione del gruppo di appartenenza di ciascun maschio attraverso i colori. 
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9.5.2 Accelerazioni di collasso 
ܽ௚,௖௥௜௦௜ = ߚ௠௜௡ · 0,1݃ ≥ ߌ · 0,1݃ = 0,292݃ 
 
Figura 52: Accelerazioni di collasso. 
 
ܨܵ = ܽ௚,௖௥௜௦௜
ߌ · 0,1݃ = ܽ௚,௖௥௜௦௜0,292݃ ≥ 1 
 











































































































































































































































In Figura 54 si riporta la curva di attivazione dei meccanismi di collasso dei maschi murari 
creata sulla base dei risultati del paragrafo precedente, mentre in Tabella 7 si riporta la 
sintesi delle accelerazioni di collasso dei maschi murari costituenti l’edificio in esame. 
 






GRUPPO 0 0 0,00 
GRUPPO 1 0,42 0,04 
GRUPPO 2 1,01 0,10 
GRUPPO 3 1,75 0,18 
GRUPPO 4 2,61 0,26 
Tabella 7: Sintesi delle accelerazioni di collasso. 
  






Accelerazione di snervamento (g) 
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9.5.3 Verifica delle tensioni tangenziali 
Nell’istogramma si riporta, per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato 
in ascissa), il valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta 
pari a 0,1g che determina la crisi a causa delle sole tensioni tangenziali. In questa verifica 
cioè si omette di considerare la correlazione tra tensione assiale e tensione tangenziale e 
si considera un caso ideale in cui non sia presente sforzo assiale. 
Infatti la formula: 
௨ܸ = ݈ · ݐ · ௧݂ௗܾ · ඨ1 + ߪ଴௧݂ௗ 
nel caso di assenza di sforzo assiale diventa: 
௨ܸ = ݈ · ݐ · ௧݂ௗܾ  
Ricordando che ftd = 1,5 τ0 e che normalmente b = 1,5, si ottiene: 
௨ܸ = ݈ · ݐ · ߬଴ 
 
 
Figura 55: Verifica delle tensioni tangenziali. 
 
Infatti, confrontando questo grafico con quello della βtaglio, si nota che i valori in 
quest'ultimo sono molto maggiori (circa il quadruplo) a causa dell'aumento della resistenza 































































































































9.6 VERIFICHE DELL'AREA A TAGLIO 
9.6.1 Verifica dell’area a taglio con il metodo semplificato 
Massa totale dell'edificio nella combinazione Statica per Sismica (quasi permanente): 
݉௘ௗ௜௙௜௖௜௢ = 205˙365,433	݇ܰ 
Area totale resistente a taglio dell'edificio: 
ܣݎ݁ݏ݅ݏݐ݁݊ݐ݁	ܽ	ݐ݈ܽ݃݅݋ = 403,6748	m2 
Le tensioni tangenziali che si sviluppano nelle pareti in muratura a causa di una 
accelerazione di riferimento pari a 0,1g, τ0,1g, risultano pari a: 
߬0,1݃ = ݂݉݁݀݅݅ܿ݅݋ · 0,1݃ܣݎ݁ݏ݅ݏݐ݁݊ݐ݁	ܽ	ݐ݈ܽ݃݅݋ = 205˙365˙433 · 0,1403,6748 = 0,050874	ܯܲܽ 
Il fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento risulta quindi dalla seguente 
relazione: 
ߚ = ߬௥௘௦௜௦௧௘௡௧௘
߬଴,ଵ௚ = 0,014810,05074 = 0,2919 
e, se moltiplicato per 0,1g, fornisce il valore dell’accelerazione che determina la crisi a 
taglio delle pareti in muratura: 
ܽ௚,௖௥௜௦௜	௔	௧௔௚௟௜௢ = ߚ · 0,1݃ = 0,02919݃ 
Ricordando che: 
ߌ = 2,92 
affinché la verifica sia soddisfatta dovrebbe essere: 
ߚ = 0,2919 ≱ ߌ = 2,92 
ܽ௚,௖௥௜௦௜	௔	௧௔௚௟௜௢ = 0,02919݃ ≱ ߌ · 0,1݃ = 0,292݃ 




9.6.2 Verifica dell'area a taglio con il metodo VET POR o analisi statica lineare 
I muri vengono distinti in orizzontali e verticali a seconda del loro andamento prevalente in 
pianta: 
 
Figura 56: Individuazione dei maschi orizzontali e verticali nella pianta. 
Vengono definite le seguenti caratteristiche relativa all'intera struttura: 
 hi = 6m   altezza del piano terra 
 mtot = 205˙365˙433 N massa totale (peso) 
 Lx = 103,17 m  lunghezza totale fabbricato 
 Ly = 50,73 m   larghezza totale fabbricato 
 
Si riportano qui di seguito alcuni dati ricavati dall'analisi inerenti il fabbricato nella sua 
totalità: 
Grandezze Valori 
xC (m) 34,81 
yC (m) 26,42 
XR (m) 35,95 
YR (m) 32,42 
ex=xC-XR (m) -1,14 
ey=yC-YR (m) -6,00 
e1x (m) 4,02 
e2x (m) -6,30 
e1y (m) 3,47 
e2y (m) -8,54 
Vx,tot (N) 20˙536˙543 
Vy,tot (N) 20˙536˙543 
M1x (Nm) 71˙189˙596 
M2x (Nm) 175˙371˙480 
M1y (Nm) 82˙496˙631 
M2y (Nm) -129˙378˙887 
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In Figura 57 si riportano i moltiplicatori β ottenuti con il metodo VET POR. 
 
Figura 57: Moltiplicatori ottenuti con il metodo VET POR. 
I valori di βi variano da un minimo di 0,0485 a un massimo di 5,3933, con un valore medio 
di 0,4693 e con un valore medio ponderato sulle aree di 0,1939. 
Si fa notare la differenza tra questo risultato e il valore trovato con il metodo semplificato, 
che è pari a 0,2919. 
In ogni caso si conferma come quasi tutti i maschi abbiano un moltiplicatore βi inferiore a 
quello necessario a ritenerli verificati: 
ߚ௜ ≱ ߌ = 2,92 











Si riportano qui di seguito anche i diagrammi dei moltiplicatori relativi ai soli maschi 
orizzontali e ai soli maschi verticali. 
 
Figura 58: Moltiplicatori ottenuti con il metodo VET POR, relativi ai soli maschi orizzontali. 
 
 























9.6.3 Confronto di βτ, βtaglio e βVET POR 
I risultati ottenuti con il metodo VET POR possono essere confrontati anche con quelli dei 
βτ e dei βtaglio ottenuti dall'analisi agli elementi finiti (paragrafo 9.5.3). 
 
Figura 60: Confronto tra i moltiplicatori relativi alle tensioni tangenziali e alla resistenza tagliante 
ottenuti dal modello globale e quelli ottenuti con il metodo VET POR. 
Come si può notare, i risultati ottenuti dal modello globale sono molto più severi di quelli 
ricavati con il metodo VET POR. Infatti quest'ultimo considera gli effetti torsionali indotti 
dall'eccentricità del centro delle masse (punto di applicazione delle forze di piano) rispetto 
al centro delle rigidezze, ma considera le forze applicate in modo statico e perciò trascura 
le inerzie rotazionali di piano che sorgono per effetto delle accelerazioni. Ciò porta in 
particolare a sottovalutare gli effetti torsionali, con il risultato di sottovalutare anche le 
tensioni tangenziali totali. 
I valori delle βtaglio sono maggiori dei quelli delle βτ perché nel calcolare queste ultime si è 
omesso il contributo dello sforzo assiale alla resistenza tagliante. 
 
9.6.4 Verifica dell'area a taglio con il metodo VET POR che tiene conto anche del 
comportamento plastico della muratura 
Le aree e le rigidezze dei maschi, la massa totale e la tensione tangenziale resistente 
della muratura sono le stesse utilizzate nel metodo VET POR classico. L'unico dato nuovo 
che deve essere introdotto è la duttilità μ, che in realtà è il dato fondamentale, dalla cui 
scelta dipende completamente l'esito di questa verifica. 
Sono qui di seguito riportati i risultati relativi allo studio sia dei maschi orizzontali che di 















Duttilità μ = 1,50 
 
 






































Duttilità μ = 1,75 
 
 







































Duttilità μ = 2,00 
 
 









































Si riportano sinteticamente i risultati ottenuti per ciascun livello di duttilità: 











μ 1,50 1,75 2,00 
q* 1,3283 1,5010 1,6745 
α1/αu 1,1870 1,2283 1,2628 
q 1,7805 1,8425 1,8942 
 
Maschi verticali 
μ 1,50 1,75 2,00 
q* 1,2703 1,4199 1,5697 
α1/αu 1,2474 1,3074 1,3586 
q 1,8712 1,9612 2,0379 
 
Si può notare come sia q*, sia α1/αu, sia q aumentino all'aumentare della duttilità, anche se 





Si illustra qui cosa succederebbe mandando avanti l'analisi anche dopo la crisi del primo 
maschio murario, supponendo che un elemento andato in crisi sia in grado di sopportare 
un taglio nullo (cioè se δj > δui allora Vij = 0, dove i è l'indice del maschio e j è l'indice del 
passo di spostamento), per un livello di duttilità μ = 1,5. 
 
Figura 64: Diagramma forza-spostamento per i muri orizzontali oltre la crisi del primo maschio. 
 
 

































10. RISULTATI VERIFICHE FABBRICATO 2 
10.1 MODELLO 
In Figura 66, è riportato il modello della seconda porzione di Palazzo Hercolani 




Figura 66: Modello del Fabbricato 2. 
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10.2 IL COMPORTAMENTO DINAMICO  
Sono stati considerati i primi 150 modi di vibrare (considerati nelle analisi dinamiche a 
spettro di risposta che costituiscono la base per le verifiche sismiche di cui ai capitoli 
successivi), i quali forniscono una massa partecipante totale superiore all’85%, ovvero al 
minimo richiesto da normativa, sia per le due traslazioni orizzontali (UX e UY), sia per la 
rotazione attorno all'asse verticale (RZ). In realtà sarebbero bastati i primi 36 modi di 
vibrare. La sovrapposizione dei modi per il calcolo di sollecitazioni e spostamenti 
complessivi è stata effettuata adottando una Combinazione di tipo (SRSS). 
 
StepNum Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ RX RY RZ SumRX SumRY SumRZ 
Unitless Sec Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless Unitless 
1 0,2069 3,0% 26,8% 0,0% 3,0% 26,8% 0,0% 12,8% 0,3% 0,0% 12,8% 0,3% 0,0% 
2 0,1689 27,8% 16,3% 0,0% 30,8% 43,1% 0,0% 6,4% 3,4% 34,2% 19,2% 3,7% 34,2% 
3 0,1550 22,5% 21,1% 0,0% 53,3% 64,2% 0,0% 4,2% 1,1% 36,9% 23,4% 4,8% 71,1% 
4 0,1347 7,8% 12,7% 0,0% 61,0% 77,0% 0,0% 1,3% 0,4% 0,3% 24,7% 5,2% 71,5% 
5 0,1138 20,9% 0,1% 0,0% 81,9% 77,1% 0,0% 0,0% 0,6% 5,4% 24,7% 5,7% 76,8% 
6 0,0924 2,5% 1,1% 0,0% 84,4% 78,2% 0,1% 0,0% 0,1% 0,1% 24,7% 5,9% 76,9% 
7 0,0878 0,4% 0,1% 15,1% 84,7% 78,3% 15,2% 21,2% 0,8% 0,1% 45,9% 6,6% 77,0% 
8 0,0848 0,0% 0,0% 3,7% 84,8% 78,3% 18,9% 1,7% 15,6% 0,1% 47,6% 22,2% 77,1% 
… … … … … … … … … … … … … … 
146 0,0424 0,0% 0,0% 0,0% 94,3% 94,8% 78,9% 0,0% 0,0% 0,0% 82,5% 84,2% 94,5% 
147 0,0423 0,0% 0,0% 0,0% 94,3% 94,8% 78,9% 0,0% 0,0% 0,0% 82,6% 84,3% 94,6% 
148 0,0422 0,0% 0,0% 0,0% 94,3% 94,8% 78,9% 0,0% 0,0% 0,0% 82,6% 84,3% 94,6% 
149 0,0421 0,0% 0,0% 0,3% 94,3% 94,8% 79,2% 0,2% 0,0% 0,0% 82,8% 84,3% 94,6% 
150 0,0420 0,0% 0,0% 0,0% 94,3% 94,8% 79,2% 0,0% 0,0% 0,0% 82,8% 84,3% 94,6% 
Tabella 8: Modi di vibrare del Fabbricato 1. 
Si può notare la prevalenza dei primi cinque modi di vibrare, che nel complesso attivano 
una massa partecipante maggiore del 76% secondo tutte e tre le direzioni, mentre tutti gli 
altri modi di vibrare non superano mai il 3%. 
Perciò si può dire che il comportamento della struttura è dominato dalle deformate dei 
primi cinque modi di vibrare. 
Le deformate modali corrispondenti ai primi 5 modi di vibrare della porzione del complesso 




Primo modo di vibrare; T = 0,2069 s 
 
 
Secondo modo di vibrare; T = 0,1689 s 
 
 
Terzo modo di vibrare; T = 0,1550 s 
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Quarto modo di vibrare; T = 0,1347 s 
 
 
















10.3 NUMERAZIONE DELLE PARETI NEL MODELLO 
Di seguito si riporta la numerazione delle pareti identificate nel modello, al fine di effettuare 
le verifiche di vulnerabilità. In particolare, in Figura 67 è riportata la pianta dell’edificio 
oggetto di studio e sulla pianta sono stati individuati i maschi murari oggetto di studio.  
A ciascun maschio murario individuato è stato associato un nome del tipo: "xiyj" oppure 
"yixj" (con i e j numeri), dove la prima lettera e il primo numero identificano il piano a cui 
appartiene il maschio (cioè quel piano che ha la coordinata definita dalla lettera pari al 
numero), la seconda lettera identifica la direzione di sviluppo del maschio e il secondo 
numero è un indice crescente per distinguere i vari maschi appartenenti allo stesso piano. 
Ad esempio il maschio x16y2 sarà il maschio numero 2 ordito in direzione y e 
appartenente al piano con x=16. 
I nomi di alcuni maschi murari saranno preceduti da un'ulteriore lettera ("f", "b" o "d"), la 
quale serve ad indicare che il nome di quel maschio è riferito ad un sistema di riferimento 
diverso da quello globale. 





Figura 67: Numerazione dei maschi murari. 
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10.4 VERIFICHE STATICHE 
10.4.1 Verifiche statiche agli SLE 
Le tensioni normali massime al piede delle pareti, ottenute dall’analisi statica con carichi 
non fattorizzati (valori da sommare ai valori che si ottengono dall’analisi sismica), sono 
pari a 0,661 MPa. Quindi per condizioni statiche di esercizio non si presentano condizioni 
di particolare criticità: infatti i valori massimi di tensione verticale di progetto da normativa 
(fd) così come individuati nel paragrafo 3.5 sono pari a 0,593 MPa. Quindi si hanno delle 
tensioni superiori dell'11% rispetto al valore limite. Solamente 1 maschio murario su 80 
non viene verificato in condizioni di esercizio, cioè l'1%. Per quanto riguarda le trazioni, si 
nota che nessun maschio murario è soggetto a trazione al piede. 
In Figura 68 si riportano tali valori per mappe di colore. 
 
 
Figura 68: Tensioni normali in combinazione allo SLE.  




Con riferimento a quanto descritto nel paragrafo 8.1, nell’istogramma di Figura 69 si 
riporta, per ogni maschio murario (numerato come indicato nel paragrafo 10.3), il valore 
del fattore di sicurezza (FS) relativo alla compressione, valutato considerando le 
sollecitazioni derivanti dai carichi agli Stati Limite di Esercizio (SLE) e le corrispondenti 
resistenze ultime. Osservando i risultati rappresentati in Figura 69, è possibile notare che 
tutti i maschi murari tranne uno risultano verificati a compressione allo SLE. 
ܨܵ ≥ 1 
 

























































































































10.4.2 Verifiche statiche agli SLU 
Le tensioni normali massime al piede delle pareti, ottenute dall’analisi statica con carichi 
fattorizzati secondo la combinazione fondamentale (SLU), sono pari a 0,961 MPa. Quindi 
agli stati limite ultimi si presentano condizioni di criticità per numerosi maschi murari: infatti 
i valori massimi di tensione verticale di progetto da normativa (fd) così come individuati nel 
paragrafo 3.5 sono pari a 0,593 MPa. Quindi si hanno delle tensioni anche quasi doppie 
rispetto al valore limite. Si nota che 65 maschi su 80 sono verificati, cioè l'81%. Per quanto 
riguarda le trazioni, si nota che nessun maschio murario è soggetto a trazione al piede. 
In Figura 70 si riportano tali valori per mappe di colore. 
 
 
Figura 70: Tensioni normale in combinazione allo SLU. 






Con riferimento a quanto descritto nel paragrafo 8.1, nell’istogramma di Figura 71 si 
riporta, per ogni maschio murario (numerato come indicato nel paragrafo 10.3), il valore 
del fattore di sicurezza (FS) relativo alla compressione valutato considerando le 
sollecitazioni derivanti dai carichi agli Stati Limite Ultimi (SLU) e le corrispondenti 
resistenze ultime. Osservando i risultati rappresentati in Figura 71, è possibile notare che 
circa la metà dei maschi vengono verificati. 
ܨܵ ≥ 1 
 



































































































































Figura 72: In rosso i muri che non resisono allo SLU, in verde quelli che non resistono neanche 
allo SLE. 
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10.5 VERIFICHE A PARTIRE DAL MODELLO GLOBALE 
Le verifiche sismiche sono state condotte andando a valutare, per il generico maschio 
murario, il fattore moltiplicativo (di seguito indicato con la lettera β) dell’accelerazione di 
plateau di riferimento (assunta per ragioni di semplicità pari a 0,1g, si veda paragrafo 5.3) 
mediante il rapporto tra: 
 le resistenze a pressoflessione nel piano, a taglio e a pressoflessione fuori dal 
piano; 
 la corrispondente sollecitazione indotta dall'accelerazione di riferimento pari a 0,1g. 
Ripetendo questa procedura per tutti i maschi murari e riordinando i valori dei β di 
ciascuna membratura dal più piccolo al più grande, è possibile ottenere l’ordine di collasso 
delle varie membrature. Tale rapporto, se moltiplicato per il valore di accelerazione di 
riferimento e diviso per il coefficiente di struttura, fornisce la stima dell’accelerazione che 
porta allo snervamento la generica membratura considerata e fornisce anche le indicazioni 





10.5.1 Fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento 
10.5.1.1 Verifiche a pressoflessione nel piano 
Con riferimento a quanto descritto nel precedente paragrafo 10.3, nell’istogramma di 
Figura 73 si riporta per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato in 
ascissa) il valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta pari a 
0,1g che determina la crisi a pressoflessione del maschio murario. I valori negativi di β 
sono legati al fatto che, per quelle membrature, il valore di σ0 è maggiore di 0,85fd, e ciò 
vuol dire che quei maschi murari non sarebbero verificati neanche se fossero soggetti solo 
a compressione. 
 















































































































10.5.1.2 Verifiche a taglio 
Con riferimento a quanto descritto nel precedente paragrafo 10.3, nell’istogramma di 
Figura 74 si riporta, per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato in 
ascissa), il valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta pari a 
0,1g che determina la crisi a taglio del maschio murario. 
 
 








































































































10.5.1.3 Verifiche a presso-flessione fuori dal piano 
Con riferimento a quanto descritto nel paragrafo precedente, negli istogrammi di Figura 75 
e di Figura 76 si riporta, per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato in 
ascissa), il valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta pari a 
0,1g che determina la crisi a flessione fuori dal piano del maschio murario per: 
 inizio danneggiamento  
ߚ௘ଵ = ݁௨ଵ݁ௗ  
 collasso per instabilità 
ߚ௘ଶ = ݁௨ଶ݁ௗ  
 schiacciamento della muratura 
ߚ௘ଷ = ݁௨ଷ݁ௗ  
 
In particolare, in Figura 75, in funzione di ciascun maschio murario considerato è riportato 
il corrispondente valore di βe1 e di βe2, dove: 
 ed è eccentricità delle azioni fuori dal piano data dal rapporto tra il valore del 
momento fuori dal piano indotto dall’azione sismica di progetto Md,fp e il valore dello 
sforzo normale presente nella parete 
݁ௗ = ܯௗ,௙௣ܰ  
 eu1 è l’eccentricità di inizio danneggiamento 
݁௨ଵ = ݐ6 
 eu2 è l’eccentricità di collasso per instabilità, in funzione dello spessore t della 
parete 
݁௨ଶ = ݐ2 
 
Invece in Figura 76 è riportato il valore di βe3 in funzione di ciascun maschio murario 
considerato, dove: 
 eu3 è l’eccentricità di collasso per schiacciamento della muratura, (paragrafo 
8.2.3.3). 






Figura 75: Verifiche a flessione fuori dal piano: βe1 e βe2. 
 
 







































































































































































































10.5.1.4 Valutazione del βmin 
Per il generico maschio murario, è stato determinato il fattore moltiplicativo minimo, βmin, 
tra quelli corrispondenti ai tre differenti meccanismi di crisi studiati con l’obiettivo di 
valutare non solo l’ordine di collasso delle varie pareti, ma anche il meccanismo di 
collasso corrispondente. In Figura 77 è riportato il valore βmin per ciascun maschio murario 
considerato. 
 
Il metodo con cui si sono suddivisi i βmin dei vari maschi murari è il seguente: 
 Sono stati fissati a piacere 4 valori di β che delimitassero i gruppi: β1, β2, β3, β4 
 Si suddividono i βmin in 5 gruppi, considerando anche quello dei βmin negativi: 
o Gruppo 0: [-∞; 0] 
o Gruppo 1: [0; β1] 
o Gruppo 2: [β1; β2] 
o Gruppo 3: [β2; β3] 
o Gruppo 4: [β3; β4] 
 A ciascun maschio i-esimo è stata associata la media dei βmin del gruppo a cui 
appartiene. Detto valore verrà indicato con il simbolo βmedio,i 
 Per ciascun maschio i-esimo è stata valutata la seguente grandezza: 
൫ߚ௠௜௡,௜ − ߚ௠௘ௗ௜௢ ,௜൯ଶ 
 È stata fatta la somma di queste grandezze per tutti i maschi: 
෍൫ߚ௠௜௡,௜ − ߚ௠௘ௗ௜௢ ,௜൯ଶ௡
௜ୀଵ
 
 A questo punto si ripetono iterativamente le operazioni dall'inizio ponendo altri valori 
di β che delimitino i gruppi, finché non si determinano i valori dei β tali da rendere 
minima la grandezza illustrata al punto precedente. 
 
I rettangoli rappresentati in rosso in Figura 77 indicano determinati valori del fattore βmin 
che sono stati assunti come riferimento per le osservazioni che saranno di seguito 
riportate. In particolare: 
 il primo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da un βmin≤0,9 
(ovvero da accelerazioni di collasso inferiori a 0,09g) indicati nel seguito come 
"Gruppo 1"; 
 il secondo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da 0,9<βmin≤1,4 
(ovvero da accelerazioni di collasso comprese tra 0,09g e 0,14g) indicati nel seguito 
come "Gruppo 2"; 
 il terzo rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da 1,4<βmin≤1,9 
(ovvero da accelerazioni di collasso comprese tra 0,14g e 0,19g) indicati nel seguito 
come "Gruppo 3"; 
 il quarto rettangolo rosso individua i maschi murari caratterizzati da βmin>1,9 (ovvero 
da accelerazioni di collasso superiori a 0,19g) indicati nel seguito come "Gruppo 4". 
 183 
ߚ௠௜௡ ≥ ߌ = 2,92 
 
Figura 77: Valutazione del βmin. 
 
Figura 78: Suddivisione dei maschi in base al gruppo di βmin e loro rappresentazione mediante il 










































































































Figura 79: Visualizzazione del gruppo di appartenenza di ciascun maschio attraverso i colori. 
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10.5.2 Accelerazioni di collasso 
ܽ௚,௖௥௜௦௜ = ߚ௠௜௡ · 0,1݃ ≥ ߌ · 0,1݃ = 0,292݃ 
 
Figura 80: Accelerazioni di collasso. 
 
ܨܵ = ܽ௚,௖௥௜௦௜
ߌ · 0,1݃ = ܽ௚,௖௥௜௦௜0,292݃ ≥ 1 
 















































































































































































































In Figura 82 si riporta la curva di attivazione dei meccanismi di collasso dei maschi murari 
creata sulla base dei risultati del paragrafo precedente, mentre in Tabella 9 si riporta la 
sintesi delle accelerazioni di collasso dei maschi murari costituenti l’edificio in esame. 
 
 






GRUPPO 0 0 0,00 
GRUPPO 1 0,73 0,07 
GRUPPO 2 1,16 0,12 
GRUPPO 3 1,62 0,16 
GRUPPO 4 2,16 0,22 
Tabella 9: Sintesi delle accelerazioni di collasso. 
 
  






Accelerazione di snervamento (g) 
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10.5.3 Verifica delle tensioni tangenziali 
Nell’istogramma si riporta, per ogni maschio murario (il cui numero identificativo è riportato 
in ascissa), il valore del fattore moltiplicativo β dell’accelerazione di riferimento assunta 
pari a 0,1g che determina la crisi a causa delle sole tensioni tangenziali. In questa verifica 
cioè si omette di considerare la correlazione tra tensione assiale e tensione tangenziale e 
si considera un caso ideale in cui non è presente sforzo assiale. 
Infatti la formula: 
௨ܸ = ݈ · ݐ · ௧݂ௗܾ · ඨ1 + ߪ଴௧݂ௗ 
nel caso di assenza di sforzo assiale diventa: 
௨ܸ = ݈ · ݐ · ௧݂ௗܾ  
Ricordando che ftd = 1,5 τ0 e che normalmente b = 1,5, si ottiene: 
௨ܸ = ݈ · ݐ · ߬଴ 
 
Figura 83: Verifica delle tensioni tangenziali. 
 
Infatti, confrontando questo grafico con quello della βtaglio, si nota che i valori in 
quest'ultimo sono molto maggiori (circa il quadruplo) a causa dell'aumento della resistenza 







































































































10.6 VERIFICHE DELL'AREA A TAGLIO 
10.6.1 Verifica dell’area a taglio con il metodo semplificato 
Massa totale dell'edificio nella combinazione Statica per Sismica (quasi permanente): 
݉௘ௗ௜௙௜௖௜௢ = 51˙857,105	݇ܰ 
Area totale resistente a taglio dell'edificio: 
ܣݎ݁ݏ݅ݏݐ݁݊ݐ݁	ܽ	ݐ݈ܽ݃݅݋ = 161,1192	݉2 
Le tensioni tangenziali che si sviluppano nelle pareti in muratura a causa di una 
accelerazione di riferimento pari a 0,1g, τ0,1g, risultano pari a: 
߬0,1݃ = ݂݉݁݀݅݅ܿ݅݋ · 0,1݃ܣݎ݁ݏ݅ݏݐ݁݊ݐ݁	ܽ	ݐ݈ܽ݃݅݋ = 51˙857˙105 · 0,1161,1192 = 0,03219	ܯܲܽ 
Il fattore moltiplicativo dell’accelerazione di riferimento risulta quindi dalla seguente 
relazione: 
ߚ = ߬௥௘௦௜௦௧௘௡௧௘
߬଴,ଵ௚ = 0,014810,03219 = 0,4601 
e, se moltiplicato per 0,1g, fornisce il valore dell’accelerazione che determina la crisi a 
taglio delle pareti in muratura: 
ܽ௚,௖௥௜௦௜	௔	௧௔௚௟௜௢ = ߚ · 0,1݃ = 0,04601݃ 
Ricordando che: 
ߌ = 2,92 
affinché la verifica sia soddisfatta dovrebbe essere: 
ߚ = 0,4601 ≱ ߌ = 2,92 
ܽ௚,௖௥௜௦௜	௔	௧௔௚௟௜௢ = 0,04601݃ ≱ ߌ · 0,1݃ = 0,292݃ 




10.6.2 Confronto di βτ e βtaglio 
Si possono confrontare i valori dei βτ con quelli dei βtaglio ottenuti dall'analisi agli elementi 
finiti (paragrafo 10.5.3). 
 
 
Figura 84: Confronto tra i moltiplicatori relativi alle tensioni tangenziali e alla resistenza tagliante 
ottenuti dal modello globale e quelli ottenuti con il metodo VET POR. 
 
I valori delle βtaglio sono maggiori di quelli delle βτ perché nel calcolare queste ultime si è 

















11. MECCANISMI DI COLLASSO LOCALE 
Le verifiche sismiche dei meccanismi di collasso locali fuori piano mediante l’analisi 
cinematica lineare sono state effettuate utilizzando l’applicativo C.I.N.E (Condizioni 
d’instabilità negli edifici) fornito da RELUIS (versione 1.0.4, Settembre 2009). 
 
11.1 INDIVIDUAZIONE DEI MASCHI DI CUI SI STUDIANO I MECCANISMI 
DI COLLASSO 
Nelle figure seguenti sono individuate le pareti che saranno oggetto di studio per quanto 
riguarda i meccanismi locali (da M1 a M18). 
Con Mn* (dove n è un generico numero) si è indicata una parete che si trova in una 
situazione molto simile a quella di Mn, ma non esattamente uguale: per essa non sono 
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Figura 85: Individuazione, nella pianta del piano terra, dei maschi che saranno oggetto di studio 
riguardo ai meccanismi di collasso locali.  
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11.2 DEFINIZIONE DEI CARICHI DEI SOLAI E DEL MODO IN CUI 
SCARICANO 
Riprendendo i dati già visti nel paragrafo 4.4, si deducono qui i carichi per unità di 
superficie per ciascun tipo di solaio, nella combinazione per ricavare la massa sismica, 
cioè in pratica assegnando a ciascun carico variabile il corrispondente ψ2j: 
ܩଵ + ܩଶ + ܲ + ߰ଶଵ · ܳ௞ଵ + ߰ଶଶ · ܳ௞ଶ + ⋯ 
 
 







1 Volta a padiglione grande 2,5 8,0 3,0 (uffici) 11,4 
2 Volta a crociera o a vela piccola 3,0 10,0 3,0 (uffici) 13,9 
3 Volta a botte piccola 3,0 10,0 3,0 (uffici) 13,9 
4 Legno piano tipo 0,5 5,0 3,0 (uffici) 6,4 
5 Legno piano tipo con volta finta 0,5 5,6 3,0 (uffici) 7,0 








8 Legno piano tipo doppia orditura con volta finta 0,5 5,6 3,0 (uffici) 7,0 
9 Cemento armato piano tipo 3,6 4,0 3,0 (uffici) 8,5 




11 Voltine 3,6 5,0 3,0 (uffici) 9,5 
12 Scale 6,0 2,0 4,0 (affollamento) 10,4 
13 Ascensori 0,0 0,0 4,0 (affollamento) 2,4 




Per quanto riguarda i modi in cui un solaio può scaricare su un setto murario, sono state 
individuate le seguenti modalità (che tengono conto sia delle spinte verticali che 
eventualmente di quelle orizzontali): 
 Solaio che scarica sul muro considerato: 
 
ݍ௏ = ݌ · ܾ2 	 ; 	ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2  
 
 Solaio che scarica sui muri ortogonali a quello considerato (si considera 
comunque un'area d'influenza di mezzo metro): 
 




 Volta a botte che scarica sul muro considerato: 
 
ݍ௏ = ݌ · ܾ2 	 ; 	ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2  
ݍு = ݌ · ܾଶ8݂	 ; 	ܨு = ݌ · ܾଶ݈8݂  
 
 Volta a crociera, a vela o a padiglione: 
 
ݍ௏ = ݌ · ܽ4 	 ; 	ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4  
ݍு = ݌ · ܽଶ8݂	 ; 	ܨு = ݌ · ܽଶ݈8݂ 	 
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11.3 MECCANISMO DI RIBALTAMENTO SEMPLICE DI PARETE 
MONOLITICA 
Si è studiato questo meccanismo di collasso per tutte le pareti segnate in Figura 85. 
Questo meccanismo è decisamente a favore di sicurezza, perché suppone che la parete 
sia solamente appoggiata al resto dell'edificio e che il suo ribaltamento sia deciso da un 
equilibrio statico dei pesi che su di esso gravano. Questo è l'unico dei meccanismi che 
verranno studiati che tiene conto della presenza di aperture nella parete, ed è anche 
l'unico che si riferisce all'effettiva larghezza della parete considerata, mentre gli altri ne 
considerano una porzione di larghezza unitaria. 
Le due figure successive illustrano: 
 la schematizzazione della parete riguardo al modo con cui si considera la presenza 
di aperture; 
 il meccanismo di collasso vero e proprio e i relativi simboli con cui si indicano le 




11.3.1 Parete M1 
 
Figura 86: Meccanismo di ribaltamento semplice relativo al piano terra per la parete M1. 
 
 
Figura 87: Meccanismo di ribaltamento semplice relativo al piano primo per la parete M1. 
 
 
Figura 88: Meccanismo di ribaltamento semplice relativo al piano secondo per la parete M1 
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Schematizzazione della parete M1 e relative misure: 
 
Figura 89: Misure relative alla parete M1. 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a padiglione ribassata 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 11,4 · 5,50 · 21,954 = 344,07	݇ܰ 
ܨு = ݌ · ܽଶ݈8݂ = 11,4 · 5,50ଶ · 21,958 · 1,50 = 630,79	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano tipo con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 7,0 · 0,5 · 21,95 = 76,83	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura con volte finte che scarica sui muri ortogonali 










































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,70 3,90 21,95 13,55 21,95 18,0  
2 1,25 4,20 21,95 13,55 21,95 18,0  
3 0,40 3,00 21,95 13,55 21,95 18,0  
 



















































1 0,60 6,00 0,45   4,50 3,03   
2 0,60 7,00 0,45     3,65   
3 0,40 5,00 0,30     2,70   
 























spinta di archi 





della spinta di 









1 1222,8   344,1 
  
  630,8   
2 1391,8   76,8       





















3 - 2 - 1 -0,057 
1,35 
288,827 0,767 -0,536 
3 - 2 0,049 173,471 0,800 0,442 
3 0,073 65,498 0,975 0,545 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 






linee di vincolo  
Z [m] 




3 - 2 - 1     -0,077   
3 - 2 6,00 0,333 0,063 2,061 








3 - 2 - 1 -0,077 





11.3.2 Parete M2 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a botte 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 13,9 · 2,00 · 11,502 = 159,85	݇ܰ 
ܨு = ݌ · ܾଶ݈8݂ = 13,9 · 2,00ଶ · 11,508 · 1,50 = 53,28	݇ܰ 
 solaio P1: volte a vela 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 13,9 · 2,00 · 11,504 = 79,93	݇ܰ 
ܨு = ݌ · ܽଶ݈8݂ = 13,9 · 2,00ଶ · 11,508 · 1,50 = 53,28	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 2,5 · 0,5 · 11,50 = 14,38	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,70 3,90 13,25 9,05 13,25 18,0  
2 1,25 4,20 13,25 9,05 13,25 18,0  
3 0,40 3,00 13,25 9,05 13,25 18,0  
 



















































1 0,60 6,00 0,45   4,50 3,03   
2 0,60 7,00 0,45   5,50  3,62   



























spinta di archi 





della spinta di 








1 758,8  159,9 
 
 53,3  
2 867,9  79,9  53,3  



















3 - 2 - 1 -0,009 
1,35 
178,801 0,770 -0,085 
3 - 2 0,011 111,465 0,804 0,102 
3 0,074 41,066 0,976 0,553 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     -0,012   
3 - 2 6,00 0,333 0,015 0,477 








3 - 2 - 1 -0,012 





11.3.3 Parete M3 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a botte 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 13,9 · 3,20 · 6,602 = 146,78	݇ܰ 
ܨு = ݌ · ܾଶ݈8݂ = 13,9 · 3,20ଶ · 6,608 · 1,50 = 78,28	݇ܰ 
 solaio PTA: volta a botte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 13,9 · 0,5 · 6,60 = 45,87	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo con volte finte 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 7,0 · 3,20 · 6,602 = 73,92	݇ܰ 
 solaio P1A: solaio ligneo di copertura 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 1,8 · 3,20 · 6,602 = 19,01	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 








attorno alla quale 
avviene il 
ribaltamento 
rispetto al lembo 
esterno della 
parete [m] 




















al netto delle 
aperture [m] 
1 1,80 2,60 5,40 4,40 6,60 18,0   
2 1,00 2,60 6,60 5,10 6,60 18,0   
3 1,00 2,85 6,60 5,10 6,60 18,0   
4 1,00 2,10 6,60 6,05 6,60  18,0    
 



















































1 0,50 2,90 0,38   1,40 1,44  
2 0,50 3,30 0,38     1,63  
3 0,50 3,35 0,38     1,64  
4 0,50 4,90 0,38     2,47   
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spinta di archi 





della spinta di 









1 137,0   146,8 
 
 78,3  
2 174,4   45,9     
3 174,0   73,9     



















4 - 3 - 2 - 1 0,025 
1,35 
81,934 0,761 0,243 
4 - 3 - 2 0,046 62,348 0,791 0,419 
4 - 3 0,064 45,978 0,816 0,567 
4 0,098 29,560 0,952 0,751 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
4 - 3 - 2 - 1     0,035   
4 - 3 - 2 2,90 0,201 0,060 3,134 
4 - 3 6,20 0,429 0,081 1,982 









4 - 3 - 2 - 1 0,035 
4 - 3 - 2 0,060 





11.3.4 Parete M4 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a botte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 13,9 · 0,5 · 4,65 = 32,32	݇ܰ 
 solaio PTA: volta a botte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 13,9 · 0,5 · 4,65 = 32,32	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 7,0 · 0,5 · 4,65 = 16,28	݇ܰ 
 solaio P1A: solaio ligneo di copertura che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 1,8 · 0,5 · 4,65 = 4,19	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 3,55 3,55 0,80 0,80 0,80 18,0   
2 1,00 2,10 4,65 3,20 4,65 18,0   
3 0,90 2,75 4,65 3,65 4,65 18,0   
4 1,00 2,85 4,65 3,65 4,65 18,0   
 



















































1 0,45 3,70 0,34     1,85  
2 0,45 2,55 0,34     1,23  
3 0,45 4,00 0,34     2,02  



























spinta di archi 





della spinta di 









1 24,0   32,3 
 
   
2 83,1   32,3     
3 135,7   16,3     



















4 - 3 - 2 - 1 0,031 
1,35 
35,377 0,861 0,263 
4 - 3 - 2 0,050 26,893 0,760 0,473 
4 - 3 0,061 18,703 0,792 0,555 
4 0,087 7,739 0,954 0,666 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
4 - 3 - 2 - 1     0,038   
4 - 3 - 2 3,70 0,271 0,068 2,619 
4 - 3 6,25 0,458 0,080 1,818 









4 - 3 - 2 - 1 0,038 
4 - 3 - 2 0,068 





11.3.5 Parete M5 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a padiglione ribassata 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 11,4 · 8,60 · 9,002 = 441,18	݇ܰ 
ܨு = ݌ · ܾଶ݈8݂ = 11,4 · 8,60ଶ · 9,008 · 1,50 = 632,36	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano tipo con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 7,0 · 0,5 · 9,00 = 31,50	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 1,8 · 0,5 · 9,00 = 8,10	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,75 3,85 9,00 6,40 9,00 18,0  
2 0,90 2,75 9,00 6,90 9,00 18,0  
3 1,00 2,90 9,00 7,00 9,00 18,0  
 



















































1 0,50 6,20 0,38   4,70 3,13   
2 0,50 4,00 0,38     2,02   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 453,1   441,2 
 
 632,4  
2 289,0   31,5    



















3 - 2 - 1 -0,298 
1,35 
116,192 0,833 -2,598 
3 - 2 0,068 38,050 0,789 0,624 
3 0,088 14,850 0,953 0,668 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     -0,372   
3 - 2 6,20 0,456 0,089 2,128 








3 - 2 - 1 -0,372 





11.3.6 Parete M6 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a padiglione ribassata 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 11,4 · 10,20 · 10,702 = 622,10	݇ܰ 
ܨு = ݌ · ܾଶ݈8݂ = 11,4 · 10,20ଶ · 10,708 · 1,50 = 1˙057,57	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 1,8 · 0,5 · 10,70 = 9,63	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 2,15 4,65 10,70 7,25 10,70 18,0  
2 0,90 3,25 10,70 8,70 10,70 18,0   



















































1 0,75 6,00 0,56 4,50   2,94   
2 0,50 4,55 0,38     2,30   
 























spinta di archi 





della spinta di 









1 750,3   622,1 
 
 1057,6  





















2 - 1 0,079 
1,35 
154,912 0,855 0,669 
2 0,108 40,472 0,979 0,799 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
2 - 1     0,096   












11.3.7 Parete M7 
I solai sono: 
 solaio PT: volte a botte che scaricano sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 11,4 · 0,5 · 16,40 = 93,48	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano tipo che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 6,4 · 0,5 · 16,40 = 52,48	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 1,8 · 0,5 · 16,40 = 14,76	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,20 3,50 16,40 7,95 16,40 18,0  
2 1,20 2,25 16,40 11,60 16,40 18,0  
3 1,00 1,80 16,40 10,40 16,40 18,0  
 



















































1 0,50 4,65 0,38     2,32   
2 0,50 2,75 0,38     1,33   




























spinta di archi 





della spinta di 









1 511,4   93,5 
 
   
2 360,5   52,5    



















3 - 2 - 1 0,050 
1,35 
112,922 0,807 0,450 
3 - 2 0,096 62,806 0,802 0,874 
3 0,190 34,891 0,963 1,435 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,065   
3 - 2 4,65 0,465 0,125 2,925 








3 - 2 - 1 0,065 





11.3.8 Parete M8 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a padiglione ribassata con catene 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 11,4 · 9,20 · 9,654 = 253,02	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano tipo 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 6,4 · 11,31 · 9,652 = 349,25	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 1,8 · 11,31 · 9,652 = 98,23	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,00 3,25 9,65 6,30 9,65 18,0  
2 1,00 2,50 9,65 6,90 9,65 18,0  
3 1,00 2,50 9,65 6,95 9,65 18,0  
 



















































1 0,60 7,00 0,45     3,67   
2 0,60 3,50 0,45     1,75   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 648,1   253,0 
 
   
2 320,2   349,3    



















3 - 2 - 1 0,044 
1,35 
167,091 0,841 0,381 
3 - 2 0,095 89,507 0,838 0,824 
3 0,148 34,308 0,890 1,207 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,055   
3 - 2 7,00 0,505 0,118 2,536 








3 - 2 - 1 0,055 





11.3.9 Parete M9 
I solai sono: 
 solaio PT: solaio a voltine 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 9,5 · 3,05 · 7,102 = 102,86	݇ܰ 
 solaio PTA: solaio in c.a. 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 8,5 · 3,05 · 7,102 = 92,03	݇ܰ 
 solaio P1: solaio in c.a. 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 8,5 · 3,05 · 7,102 = 92,03	݇ܰ 
 solaio P1A: solaio ligneo di copertura 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 1,8 · 3,05 · 7,102 = 19,49	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 2,00 3,35 6,20 4,59 7,10 18,0   
2 1,20 2,90 7,10 5,10 7,10 18,0   
3 1,00 2,50 7,10 6,10 7,10 18,0   
4 1,00 2,50 7,10 6,10 7,10 18,0   
 



















































1 0,60 3,80 0,45     1,85  
2 0,60 3,20 0,45     1,52  
3 0,45 3,50 0,34     1,75  



























spinta di archi 





della spinta di 









1 235,3   102,9 
 
   
2 208,7   92,0     
3 189,1   92,0     



















4 - 3 - 2 - 1 0,045 
1,35 
87,439 0,776 0,425 
4 - 3 - 2 0,060 60,589 0,774 0,558 
4 - 3 0,073 39,444 0,829 0,637 
4 0,139 17,526 0,926 1,093 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
4 - 3 - 2 - 1     0,061   
4 - 3 - 2 3,80 0,279 0,080 2,997 
4 - 3 7,00 0,515 0,091 1,856 









4 - 3 - 2 - 1 0,061 
4 - 3 - 2 0,080 





11.3.10 Parete M10 
I solai sono: 
 solaio PT: solaio a voltine 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 9,5 · 3,00 · 17,852 = 254,36	݇ܰ 
 solaio P2: solaio in c.a. di copertura 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 4,9 · 6,00 · 17,852 = 262,40	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,05 2,00 15,90 11,70 17,85 18,0  
2 1,15 2,60 17,85 15,95 17,85 18,0  
 



















































1 0,35 3,35 0,26     1,74   
2 0,35 3,90 0,26     1,95   
 























spinta di archi 





della spinta di 









1 327,0   254,4 
 
   





















2 - 1 0,048 
1,35 
106,756 0,828 0,421 
2 0,077 62,057 0,891 0,630 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
2 - 1     0,060   












11.3.11 Parete M11 
I solai sono: 
 solaio PT: solaio in c.a. 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 8,5 · 5,35 · 9,052 = 205,77	݇ܰ 
 solaio P1: solaio in c.a. 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 8,5 · 5,35 · 9,052 = 205,77	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 1,8 · 5,35 · 9,052 = 69,23	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,75 2,55 9,05 5,05 9,05 18,0  
2 0,95 2,65 9,05 6,35 9,05 18,0  
3 0,40 2,15 9,05 1,80 9,05 18,0  
 



















































1 0,50 3,90 0,38     1,93   
2 0,50 3,25 0,38     1,59   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 288,9   205,8 
 
   
2 223,4   205,8    



















3 - 2 - 1 0,059 
1,35 
90,641 0,806 0,532 
3 - 2 0,095 50,895 0,821 0,842 
3 0,151 16,611 0,910 1,209 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,076   
3 - 2 3,90 0,394 0,121 3,326 








3 - 2 - 1 0,076 





11.3.12 Parete M12 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a botte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 13,9 · 0,5 · 4,90 = 34,01	݇ܰ 
 solaio PTA: volta a botte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 13,9 · 0,5 · 4,90 = 34,01	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 7,0 · 0,5 · 4,90 = 17,15	݇ܰ 
 solaio P1A: solaio ligneo di copertura che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 1,8 · 0,5 · 4,90 = 4,41	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 4,10 4,10 1,30 1,30 4,90 18,0   
2 0,35 1,60 4,90 4,15 4,90 18,0   
3 1,00 2,80 4,90 3,90 4,90 18,0   
4 1,00 2,90 4,90 3,90 4,90 18,0   
 



















































1 0,45 4,20 0,34     2,23  
2 0,45 1,90 0,34     0,95  
3 0,45 3,60 0,34     1,79  



























spinta di archi 





della spinta di 









1 47,1   34,0 
 
   
2 67,8   34,0     
3 128,3   17,2     




















4 - 3 - 2 - 1 0,033 
1,35 
39,512 0,861 0,279 
4 - 3 - 2 0,057 28,775 0,764 0,539 
4 - 3 0,067 22,014 0,808 0,601 
4 0,135 12,011 0,966 1,013 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
4 - 3 - 2 - 1     0,040   
4 - 3 - 2 4,20 0,322 0,077 2,513 
4 - 3 6,10 0,467 0,086 1,928 









4 - 3 - 2 - 1 0,040 
4 - 3 - 2 0,075 






11.3.13 Parete M13 
I solai sono: 
 solaio PT: volte a crociera con catene ortogonali alla direzione del muro considerato 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ2 = 13,9 · 3,40 · 16,202 = 382,81	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano a doppia orditura con volte finte 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 7,0 · 7,50 · 16,204 = 212,63	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 2,4 · 0,5 · 16,20 = 194,40	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 5,75 5,75 2,50 2,50 16,20 18,0  
2 1,15 4,55 16,20 11,90 16,20 18,0  
3 1,50 3,70 16,20 11,90 16,20 18,0  
 



















































1 0,50 6,00 0,38     3,53   
2 0,50 7,00 0,38     3,60   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 165,8   382,8 
 
   
2 889,0   212,6    



















3 - 2 - 1 0,026 
1,35 
221,973 0,875 0,217 
3 - 2 0,041 162,847 0,824 0,360 
3 0,091 76,335 0,893 0,739 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,031   
3 - 2 6,00 0,333 0,052 1,681 








3 - 2 - 1 0,031 





11.3.14 Parete M14 
I solai sono: 
 solaio PT: volta a padiglione ribassata con catene 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 11,4 · 7,70 · 15,04 = 329,18	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano tipo a doppia orditura con volte finte 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 7,0 · 7,70 · 15,04 = 202,13	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura 
ܨ௏ = ݌ · ܾ݈2 = 2,4 · 9,80 · 15,02 = 176,40	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 1,00 3,20 7,50 7,50 15,00 18,0  
2 1,15 4,20 15,00 7,50 15,00 18,0  
3 0,60 3,10 15,00 7,50 15,00 18,0  
 



















































1 0,50 6,00 0,38     3,51   
2 0,50 7,00 0,38     3,73   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 594,0   329,2 
 
   
2 739,1   202,1    



















3 - 2 - 1 0,029 
1,35 
204,001 0,802 0,260 
3 - 2 0,039 132,102 0,824 0,348 
3 0,076 58,931 0,915 0,607 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,037   
3 - 2 6,00 0,333 0,050 1,624 








3 - 2 - 1 0,037 





11.3.15 Parete M15 
I solai sono: 
 solaio PT: volte a crociera con catene ortogonali alla direzione del muro considerato 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ2 = 13,9 · 3,40 · 49,002 = 1˙157,87	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano tipo con volte finte 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ2 = 7,0 · 3,40 · 49,002 = 583,10	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 2,4 · 0,5 · 49,00 = 58,80	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 6,30 6,30 8,56 8,56 49,00 18,0  
2 1,10 3,25 49,00 32,50 49,00 18,0  
3 0,40 3,25 49,00 32,50 49,00 18,0  
 



















































1 0,50 6,00 0,38     2,03   
2 0,70 7,00 0,53     3,65   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 353,1   1157,9 
 
   
2 3874,8   583,1    



















3 - 2 - 1 0,033 
1,35 
773,923 0,891 0,272 
3 - 2 0,060 587,259 0,822 0,527 
3 0,130 255,994 0,984 0,964 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,039   
3 - 2 6,00 0,333 0,076 2,461 








3 - 2 - 1 0,039 





11.3.16 Parete M16 
I solai sono: 
 solaio PT: volte a crociera con catene ortogonali alla direzione del muro considerato 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ2 = 13,9 · 2,40 · 18,002 = 300,24	݇ܰ 
 solaio P1: solaio ligneo di piano a doppia orditura con volte finte 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 7,0 · 2,00 · 18,004 = 63,00	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 2,4 · 0,5 · 18,00 = 21,60	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 5,35 5,35 2,50 2,50 18,00 18,0  
2 1,15 4,20 18,00 11,00 18,00 18,0  
3 0,40 3,10 18,00 11,00 18,00 18,0  
 



















































1 0,50 6,00 0,38     4,07   
2 0,50 7,00 0,38     3,67   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 225,7   300,2 
 
   
2 941,9   63,0    



















3 - 2 - 1 0,026 
1,35 
195,371 0,874 0,215 
3 - 2 0,041 138,415 0,815 0,368 
3 0,092 65,998 0,979 0,680 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,031   
3 - 2 6,00 0,333 0,053 1,716 








3 - 2 - 1 0,031 





11.3.17 Parete M17 
I solai sono: 
 solaio PT: volte a crociera con catene ortogonali alla direzione del muro considerato 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ2 = 13,9 · 2,40 · 18,002 = 300,24	݇ܰ 
 solaio P1: volte a vela 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ4 = 7,0 · 2,50 · 18,004 = 78,75	݇ܰ 
ܨு = ݌ · ܽଶ݈8݂ 	= 7,0 · 2,50ଶ · 18,004 = 196,88	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura con volte finte che scarica sui muri ortogonali 
ܨ௏ = ݌ · 0,5 · ݈ = 2,4 · 0,5 · 18,00 = 21,60	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 5,35 5,35 2,50 2,50 18,00 18,0  
2 1,15 4,20 18,00 11,00 18,00 18,0  
3 0,40 3,10 18,00 11,00 18,00 18,0  
 



















































1 0,50 6,00 0,38     4,07   
2 0,50 7,00 0,38     3,67   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 225,7   300,2 
 
   
2 941,9   78,8  196,9  



















3 - 2 - 1 -0,071 
1,35 
196,966 0,875 -0,593 
3 - 2 -0,062 140,009 0,817 -0,552 
3 0,092 65,998 0,979 0,680 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     -0,085   
3 - 2 6,00 0,333 -0,079 -2,577 








3 - 2 - 1 -0,085 





11.3.18 Parete M18 
I solai sono: 
 solaio PT: volte a crociera con catene ortogonali alla direzione del muro considerato 
ܨ௏ = ݌ · ݈ܽ2 = 13,9 · 3,80 · 18,002 = 475,38	݇ܰ 
 solaio P2: solaio ligneo di copertura con volte finte che scarica sui muri ortogonali; 
data la notevole luce in entrambe le direzioni, si suppone comunque un'area di 
influenza di 2m 
ܨ௏ = ݌ · 2,0 · ݈ = 2,4 · 2,0 · 18,00 = 86,40	݇ܰ 
Dati iniziali 
Elevazione 



































al netto delle 
aperture [m] 
1 5,35 5,35 2,50 2,50 18,00 18,0  
2 1,15 4,20 18,00 11,00 18,00 18,0  
3 0,40 3,10 18,00 11,00 18,00 18,0  
 



















































1 0,50 6,00 0,38     4,07   
2 0,50 7,00 0,38     3,67   



























spinta di archi 





della spinta di 









1 225,7   475,4 
 
   
2 941,9   0,0    



















3 - 2 - 1 0,027 
1,35 
207,336 0,859 0,229 
3 - 2 0,040 136,754 0,804 0,361 
3 0,089 69,665 0,941 0,688 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 





linee di vincolo  
Z [m] 
ψ(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 
3 - 2 - 1     0,033   
3 - 2 6,00 0,333 0,052 1,686 








3 - 2 - 1 0,033 





11.4 MECCANISMO DI FLESSIONE VERTICALE DI PARETE 
MONOLITICA (CINEMATISMO A UN PIANO): PIANO TERRA 
Nei casi in cui il solaio che sovrasta il piano terra possa essere considerato un ritegno 
sufficiente, può essere ipotizzato questo tipo di meccanismo di collasso. 
In generale è stato supposto che una volta, a maggior ragione se provvista di catena, o un 
solaio in cemento armato possano costituire un appoggio, mentre un solaio ligneo non sia 
in grado di fare altrettanto. Dato che al piano terra nessuno dei solai che insistono sui muri 
considerati è ligneo, tutti i maschi murari sono stati considerati in grado di dar luogo a 
questo meccanismo. Come si vedrà in seguito, non è vero altrettanto per il piano primo. 
La figura successiva illustra il meccanismo di collasso vero e proprio e i relativi simboli con 





11.4.1 Parete M1 
 
Figura 90: Meccanismo di flessione verticale relativo al piano terra per la parete M1. 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
18,0 64,8 15,7 116,3   28,7 
 
Eseguendo gli stessi calcoli ipotizzando la formazione della cerniera ad altezze diverse, si 
può disegnare un grafico del moltiplicatore minimo α0 necessario a innescare il 
meccanismo in funzione dell'altezza di formazione della cerniera. 
Dopodiché questa dovrebbe essere utilizzata perché è la quota del baricentro delle linee di 
vincolo, ma finché il meccanismo si innesca al piano terra, la formula dell'accelerazione 
resta indipendente da questa altezza. Essa invece entrerà in gioco quando si farà 

























1,121 3,48 1,35 6,606 1,000 8,145 
 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 







11.4.2 Parete M2 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,429 3,84 1,35 6,606 1,000 10,388 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.3 Parete M3 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























5,278 1,68 1,35 2,661 1,000 38,355 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.4 Parete M4 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























2,488 2,29 1,35 3,055 1,000 18,078 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.5 Parete M5 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























-0,383 1,49 1,35 5,688 1,000 -2,787 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.6 Parete M6 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,231 4,08 1,35 8,257 1,000 8,944 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.7 Parete M7 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,193 3,07 1,35 4,266 1,000 8,672 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.8 Parete M8 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,187 4,48 1,35 7,706 1,000 8,628 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.9 Parete M9 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























3,392 2,36 1,35 4,183 1,000 24,649 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.10 Parete M10 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,792 2,14 1,35 2,151 1,000 13,025 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.11 Parete M11 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























2,595 2,50 1,35 3,578 1,000 18,856 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.12 Parete M12 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,977 2,60 1,35 3,468 1,000 14,363 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.13 Parete M13 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,638 3,84 1,35 5,505 1,000 11,901 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.14 Parete M14 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,586 3,84 1,35 5,505 1,000 11,525 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.15 Parete M15 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,630 4,08 1,35 5,505 1,000 11,848 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.16 Parete M16 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,403 3,84 1,35 5,505 1,000 10,197 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.17 Parete M17 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,411 3,84 1,35 5,505 1,000 10,255 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.4.18 Parete M18 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























1,472 3,84 1,35 5,505 1,000 10,696 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.5 MECCANISMO DI FLESSIONE VERTICALE DI PARETE 
MONOLITICA (CINEMATISMO A UN PIANO): PRIMO PIANO 
Solo alcuni maschi murari sono stati considerati in grado di dare luogo a questo 
meccanismo al piano primo, perché la maggior parte dei solai di questo piano è in legno. 
Però vi sono anche alcune volte, alcuni solai in cemento armato e alcuni solai lignei che si 
sa essere provvisti di catene perché sono visibili le piastre in facciata. 
In questo caso la quota del baricentro delle linee di vincolo è pari alla quota di formazione 
della cerniera rispetto alla base della parete più l'altezza del piano terra. 
 
11.5.1 Parete M2 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
18,0 75,6 6,0 37,1   4,0 
 
 
Eseguendo gli stessi calcoli ipotizzando la formazione della cerniera ad altezze diverse, si 
può disegnare un grafico del moltiplicatore minimo α0 necessario a innescare il 
meccanismo in funzione dell'altezza di formazione della cerniera. 

























0,548 4,76 1,35 7,706 1,000 3,984 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 









11.5.2 Parete M3 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























3,289 2,05 1,35 3,028 1,000 23,902 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.5.3 Parete M4 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























3,599 1,58 1,35 2,106 1,000 26,156 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.5.4 Parete M9 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























3,369 1,98 1,35 3,523 1,000 24,482 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.5.5 Parete M12 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























6,720 1,18 1,35 1,569 1,000 48,834 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.5.6 Parete M17 
Dati iniziali 



















archi o volte 
rispetto al 




archi o volte 
rispetto al 






solaio rispetto al 
carrello in B 
a [m] 

























spinta di archi o 
volte 
FH [kN] 
























0,439 4,48 1,35 6,422 1,000 3,187 
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 








11.6 MECCANISMI DI FLESSIONE VERTICALE DI PARETE MONOLITICA 
(CINEMATISMI A DUE PIANI): PIANO TERRA E PIANO PRIMO 
Questo meccanismo è stato studiato solo per una particolare parete (M18), dato che dietro 
di essa si trova un doppio volume, per cui non esiste un solaio intermedio che faccia da 
appoggio. 
























archi o volte al 
piano i-esimo 






archi o volte al 
piano i-esimo 







solaio al piano 
i-esimo rispetto 
al polo del 
corpo 
ai [m] 
1 0,50 7,00 
  
    0,13 


















spinta di archi 





della spinta di 




tirante al solaio 
intermedio 
T [kN] 
1 63,0 0,0 
  
    
  














Peso proprio del 
macroelemento 
Wi [kN] 
Distanza verticale del 
baricentro del 
macroelemento rispetto al 
polo dello stesso 
ygi [m] 
1 18,0 1       
1,35 
2 18,0 2       
 
Calcolo delle PGA per la verifica dello stato limite di salvaguardia della vita, circolare n. 
617 del 02-02-2009 - istruzioni per l'applicazione delle NTC 14-01-2008 
Baricentro delle 
linee di vincolo  
Z [m] 
y(Z) = Z/H ag(SLV) (C8A.4.9) 
Se(T1) 
(C8A.4.10) 







11.7 MECCANISMI DI RIBALATAMENTO COMPOSTO DI CUNEO 
DIAGONALE: PIANO TERRA 
Questo meccanismo ha modo di formarsi ogniqualvolta l'ammorsamento dei muri 
ortogonali alla facciata è tale da consentire ad essa di trascinarsi dietro una porzione dei 
muri ortogonali, rendendo dunque il meccanismo più difficile da far avvenire rispetto al 
ribaltamento semplice. 
Nell'edificio in esame si è supposto che questo ammorsamento fosse sempre presente, 
per cui questo meccanismo è stato studiato per tutti i maschi che sono stati 
precedentemente considerati. 
Il cuneo è stato supposto formarsi con un'inclinazione di 30°, fatto dedotto dall'esperienza. 
La presenza di eventuali aperture ovviamente modifica la forma del cuneo che si va a 
formare.  
La figura successiva illustra il meccanismo di collasso vero e proprio e i relativi simboli con 




Il cuneo all'i-esimo piano si presenta con una forma di questo tipo: 
 
Si pongono i seguenti simboli: 
 si spessore della parete al piano i-esimo 
 hi  altezza di interpiano al piano i-esimo 
 di  braccio orizzontale del solaio al piano i-esimo rispetto alla cerniera cilindrica 
 ݔ = ℎ௜ altezza del piano i-esimo 
 ݏ = ∑ ℎ௝௜ିଵ௝ୀଵ = ∑ ℎ௝௜௝ୀଵ − ݔ  
 ߙ angolo di diffusione del cuneo (supposto pari a 30°) 
 ݇ = arctanߙ 
 ߛ௜ peso specifico del muro al piano i-esimo 
 ܣ fattore riduttivo che tiene conto dell'eventuale presenza di aperture che  
  riducono la dimensione dei cunei 
 ݌௜ carico per unità di superficie al piano i-esimo (che si pone sempre  pari a 
  2,4 kN/m2 per semplicità, dato che questo è il minor carico che insiste su un 
  solaio di questo fabbricato) 
 ݑ௜ profondità dell'area di influenza del solaio che poggia sui cunei al piano 
   i-esimo (che si pone sempre pari a 0,5m per semplicità) 











ݔீை௜ = ݇ݏݔ · ௞௦ଶ + ௞௫మଶ · ቀ݇ݏ + ௞௫ଷ ቁ
݇ݏ · ݔ + ௞௫·௫
ଶ
+ ݏଵ = ௞మ௦మ௫ଶ + ௞మ௦௫మଶ + ௞మ௫య଺
݇ݏݔ + ௞௫మ
ଶ
+ ݏଵ = ݇ ݏଶ + ݏݔ + ௫మଷ2ݏ + ݔ + ݏଵ
ݕீை௜ = ݇ݏݔ · ௫ଶ + ௞௫మଶ · ଶଷ ݔ
݇ݏ · ݔ + ௞௫·௫
ଶ
= ௞௦௫మଶ + ݇ ௫యଷ
݇ݏݔ + ݇ ௫మ
ଶ
= ௞௫మଶ · ቀݏ + ଶଷ ݔቁ௞௫
ଶ
· (2ݏ + ݔ) = ݔ	 ݏ + ଶଷ ݔ2ݏ + ݔ																																					
 
 
Braccio orizzontale del solaio sul cuneo di controvento al piano i-esimo rispetto alla 
cerniera cilindrica: 
݀ை௜ = (ݏ + ݔ) · ݇ · ܣ + ݏଵ 
 
Peso proprio della parete al piano i-esimo: 
௜ܹ = ߛ௜ · ݏ௜ · ℎ௜ · ܮ 
 
Peso del cuneo di controvento al piano i-esimo: 
ைܹ௜ = ݇ · 2 · (2ݏ + ݔ) · ݔ2 · ߛ௜ · ݏ௜ · ܣ 
  
Carico trasmesso dal solaio sul cuneo di controvento al piano i-esimo: 
ௌܲை௜ = 2 · ݌௜ · ݇(ݏ + ݔ) · ܣ · ݑ௜ 
 
11.7.1 Parete M1 
 
Figura 91: Meccanismo di ribaltamento con cuneo relativo al piano terra per la parete M1. 
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11.8 RIASSUNTO 
Si riassumono qui le accelerazioni minime trovate nei paragrafi precedenti: 
Accelerazioni minime che innescano il meccanismo di collasso 
Parete Ribaltamento semplice di parete monolitica Flessione verticale 
Ribalt. con 
cuneo 





P. terra e 
primo Tutti i piani 
M1  -0,077 0,061 0,035 1,167   0,090 
M2  -0,012 0,014 0,035 1,488 0,307  0,174 
M3 0,035 0,060 0,059 0,051 5,495 3,220  0,238 
M4 0,038 0,068 0,054 0,039 2,59 3,118  0,270 
M5  -0,372 0,063 0,041 -0,399   -0,061 
M6   0,096 0,069 1,281   0,197 
M7  0,065 0,087 0,089 1,242   0,165 
M8  0,055 0,075 0,073 1,236   0,178 
M9 0,061 0,080 0,055 0,063 3,531 2,560  0,238 
M10   0,060 0,067 1,866   0,106 
M11  0,076 0,099 0,077 2,701   0,175 
M12 0,040 0,075 0,057 0,061 2,058 5,270  0,262 
M13  0,031 0,050 0,047 1,705   0,159 
M14  0,037 0,048 0,039 1,651   0,162 
M15  0,039 0,073 0,062 1,697   0,109 
M16  0,031 0,051 0,043 1,461   0,162 
M17  -0,085 -0,079 0,043 1,469 0,252  0,101 
M18  0,033 0,050 0,044 1,532  0,036 0,160 




Nella tabella seguente si riportano invece i fattori di sicurezza relativi a ciascun 
meccanismo di collasso, ricavati come segue: 
ܨܵ = ܽ௚(ௌ௅௏)௠௜௡
ܽ௚(௉௏ோ) = ܽ௚(ௌ௅௏)௠௜௡0,191݃ ≥ 1 
Fattori di sicurezza nei confronti delle accelerazioni minime 
che innescano il meccanismo di collasso 
Parete Ribaltamento semplice di parete monolitica Flessione verticale 
Ribalt. con 
cuneo 





P. terra e 
primo Tutti i piani 
M1  -0,403 0,319 0,183 6,110   0,471 
M2  -0,063 0,073 0,183 7,791 1,607  0,911 
M3 0,183 0,314 0,309 0,267 28,770 16,859  1,246 
M4 0,199 0,356 0,283 0,204 13,560 16,325  1,414 
M5  -1,948 0,330 0,215 -2,089   -0,319 
M6   0,503 0,361 6,707   1,031 
M7  0,340 0,455 0,466 6,503   0,864 
M8  0,288 0,393 0,382 6,471   0,932 
M9 0,319 0,419 0,288 0,330 18,487 13,403  1,246 
M10   0,314 0,351 9,770   0,555 
M11  0,398 0,518 0,403 14,141   0,916 
M12 0,209 0,393 0,298 0,319 10,775 27,592  1,372 
M13  0,162 0,262 0,246 8,927   0,832 
M14  0,194 0,251 0,204 8,644   0,848 
M15  0,204 0,382 0,325 8,885   0,571 
M16  0,162 0,267 0,225 7,649   0,848 
M17  -0,445 -0,414 0,225 7,691 1,319  0,529 
M18  0,173 0,262 0,230 8,021  0,188 0,838 
Tabella 12: Fattori di sicurezza nei confronti delle accelerazioni minime che innescano il 
meccanismo di collasso. 
 
 FS ∈ [-∞;0] 
 FS ∈ [0;0,5] 
 FS ∈ [0,5;1] 
 FS ∈ [1;10] 
 FS ∈ [10;+∞] 
Tabella 13: Legenda sulla suddivisione dei fattori di sicurezza relativi alla tabella precedente in 5 





Si può notare che tutti i meccanismi di ribaltamento semplice di parete monolitica non 
vengono verificati, ma ciò è normale, perché si tratta di una situazione molto svantaggiosa, 
che esclude completamente qualunque beneficio dato dall'effetto scatolare. 
Infatti i meccanismi di ribaltamento con cuneo sono già molto più verificati, dato che essi 
considerano che l'ammorsamento tra muri ortogonali sia tale che la facciata si ribalti 
trascinandosi dietro una porzione dei muri ortogonali. 
I meccanismi di flessione verticale sono invece in genere molto verificati, dato che essi 
considerano la presenza di un solaio in grado di impedire qualunque spostamento 
orizzontale, cosa che spesso non può essere considerata esattamente vera. 
I meccanismi che hanno fattori di sicurezza negativi sono dati dalla presenza di spinte 
orizzontali generate da volte, che sono dunque già di per se stesse sufficienti a innescare 








Nella presente relazione sono stati descritti la metodologia e i risultati relativi alle verifiche 
di vulnerabilità sismica del complesso di Palazzo Hercolani, condotte nell’ambito della 
convenzione tra Area dell’Ufficio Edilizia e Logistica (AUTC) e Dipartimento di Ingegneria 
Civile, dei Materiali e Ambientale (DICAM) dell’Alma Mater Studiorum (Università di 
Bologna) intitolata "Verifiche di vulnerabilità sismica del patrimonio immobiliare 
dell’Università di Bologna". 
È necessario far notare che non sono state eseguite verifiche sugli elementi orizzontali 
(quali solai, travi, architravi e fasce), ma solo su quelli verticali. 
 
12.2 CONSIDERAZIONI SULLE VERIFICHE BASATE SUL MODELLO 
GLOBALE 
Allo SLE i maschi vengono quasi tutti verificati, mentre allo SLU molti non lo sono. Ciò 
manifesta che le proprietà dei materiali determinate dai minimi della normativa sono 
sicuramente inferiori a quelle reali. 
Ciò è confermato anche dal fatto che molti βM,piano vengono negativi, cioè molti maschi non 
sono verificati neanche in condizioni prive di sisma, ma ciò è in contrasto con lo stato 
dell'edificio, che presenta anche un quadro fessurativo poco accentuato. 
Perciò è più ragionevole guardare ai risultati ottenuti ipotizzando livelli di conoscenza 
superiori, anche solo LC2. 
In realtà, anche per il livello di conoscenza più completo, molti maschi non vengono 
comunque verificati, perché i β devono essere maggiori di Ξ = 2,92: nel Fabbricato 1 circa 
un quarto dei maschi verrebbero verificati, mentre nel Fabbricato 2 poco più della metà. 
Questo significa che aumentando il livello di conoscenza si potranno raggiungere 
caratteristiche meccaniche dei materiali tali da essere compatibili con le verifiche statiche, 
pur non raggiungendo mai la possibilità di ottenere che anche le verifiche sismiche siano 
soddisfatte, almeno secondo gli standard odierni, ma ciò per gli edifici storici è spesso 
inevitabile. 
Ad ogni modo, ciò che interessa di più è la forma delle curve di attivazione. Però sarebbe 
necessario basarsi su curve con livello di conoscenza almeno 2, per quanto detto prima 





12.3 FORCHETTA DI CONOSCENZA 
Sono state ripetute le operazioni necessarie per trovare i βmin dei vari maschi murari 
considerati, ma utilizzando diversi livelli di conoscenza. In assenza di prove, si ipotizzano 
dei valori sperimentali medi ricavati da ipotetiche prove e si deducono i rispettivi valori che 
potranno essere utilizzati per ciascun livello di conoscenza. 
Lo scopo di questa operazione è: 
 Mostrare risultati che sono più vicini al vero, perché in assenza di prove la 
normativa obbliga a prendere valori delle caratteristiche decisamente più bassi di 
quelli che ci si può ragionevolmente aspettare, i quali porteranno dunque a verifiche 
che difficilmente saranno soddisfatte. La poca credibilità di valori così bassi è 
dimostrata anche solo dal fatto che moltissimi muri non vengono verificati neanche 
in condizioni statiche, nonostante si possa testimoniare un buono stato della 
struttura soggetta a carichi di esercizio. 
 Mettere in evidenza l'utilità o meno di eseguire ulteriori prove, definendo qual è il 
livello di conoscenza che si ritiene sufficiente a garantire una buona attendibilità dei 
risultati: infatti potrebbe accadere che anche eseguendo molte prove in più, i 
risultati non cambino sostanzialmente, anche perché bisogna ricordare che ciò che 
interessa del diagramma dei βmin è più che altro la forma e non tanto i valori. 
Perciò in questo caso si suppongo i seguenti valori sperimentali medi: 
௠݂ = 6,00	ܯܲܽ 
߬଴ = 0,200	ܯܲܽ 
ܧ = 6,000	ܩܲܽ 




Si sono utilizzate le tabelle C8.A.1.1e C8.A.2.1, tratte dall'allegato CA della Circolare 
Ministeriale n. 617, necessarie e definire i valori delle caratteristiche della muratura nei vari 
livelli di conoscenza. 
Si riassumono qui le prescrizioni date da queste due tabelle, specificate per il caso di 
"Muratura in mattoni pieni e malta di calce": 
Livello di conoscenza σ e τ E FS 
LC1 minimo tabella media tabella 1,35 
LC2 media tabella sperimentale o media tabella 1,20 
LC3 
c 
sperim>max tab media tabella 
sperimentale o 
media tabella 1,00 
min tab<sperim<max tab media tabella 
sperim<min tab sperimentale 
b 
sperim>max tab massimo tabella 
min tab<sperim<max tab media tabella 
sperim<min tab sperimentale 
a sperimentale 
 
Perciò a seconda dei vari livelli di conoscenza, si assumeranno le seguenti caratteristiche: 
Livello di 
conoscenza fm (MPa) τ0 (MPa) E (GPa) G (GPa) FS 
LC1 2,40 0,060 1,500 0,326 1,35 
LC2 3,20 0,076 1,500 0,326 1,20 
LC3 
c 3,20 0,076 1,500 0,326 
1,00 b 4,00 0,092 1,500 0,326 
a 6,00 0,200 1,500 0,326 
 
I valori di calcolo si ricavano con le seguenti formule: 
ௗ݂ = ௠݂ܨܥ · ߛ௠  
߬ௗ = ߬଴ܨܥ · ߛ௠ 
௧݂ௗ = 1,5 · ߬ௗ 
ߛ௠ = 3 
  
 274 
Perciò i valori di calcolo nei vari livelli di conoscenza risultano essere: 
Livello di 
conoscenza fd (MPa) τd (MPa) ftd (MPa) E (GPa) G (GPa) 
LC1 0,593 0,015 0,022 1,500 0,326 
LC2 0,889 0,021 0,032 1,500 0,326 
LC3 
c 1,067 0,025 0,038 1,500 0,326 
b 1,333 0,031 0,046 1,500 0,326 
a 2,000 0,067 0,100 1,500 0,326 
 
 
12.3.1 Curve di attivazione nei vari livelli di conoscenza 
12.3.1.1 Fabbricato 1 
 


























































































































Figura 93: Curva di attivazione per il Fabbricato 1 nel caso di LC2. 
 
 


















































































































































































































































Figura 95: Curva di attivazione per il Fabbricato 1 nel caso di LC3b. 
  
 




















































































































































































































































12.3.1.2 Fabbricato 2 
 
Figura 97: Curva di attivazione per il Fabbricato 2 nel caso di LC1 
 
 

























































































































































































































































































































































































































Figura 101: Curva di attivazione per il Fabbricato 2 nel caso di LC3a 
 
12.3.2 Osservazioni 
Si può notare che per entrambi i fabbricati, nel passaggio da LC1 a LC2, la forma della 
curva di attivazione cambia notevolmente, soprattutto a causa del fatto che una buona 
quantità di maschi aveva un βmin negativo nel primo caso, mentre nel secondo nessuno. 
Perciò si evidenzia come passare al LC2 porti ad un netto miglioramento dell'attendibilità 
del risultato. 
Il cambiamento che si ha passando ai livelli di conoscenza più alti è ancora evidente, ma 
solo dal punto di vista quantitativo, perché la forma della curva resta praticamente 





































































































































La verifica potrebbe dirsi soddisfatta se: 
ܽ௔௟	௦௨௢௟௢ = 0,292݃0,191݃ · 0,1݃ · ߚ = 0,0654݃ · ߚ ≥ 0,191	݃ 
Si riportano qui di seguito i valori dei moltiplicatori che portano al collasso del primo e del 
quinto maschio murario, per ciascun livello di conoscenza e per ciascuno dei due corpi in 
cui è stata suddivisa la struttura. 
  LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
Fabbricato 1 
β -3,65 0,34 0,43 0,45 0,48 
aal suolo (g) -0,239 0,022 0,028 0,029 0,031 
Fabbricato 2 
β -1,54 0,61 0,68 0,76 1,24 
aal suolo (g) -0,101 0,040 0,044 0,050 0,081 
Tabella 14: Moltiplicatori e accelerazioni al suolo che portano al collasso del primo maschio. 
  LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
Fabbricato 1 
β -1,72 0,51 0,58 0,64 1,00 
aal suolo (g) -0,112 0,033 0,038 0,042 0,065 
Fabbricato 2 
β 0,50 1,04 1,18 1,31 2,10 
aal suolo (g) 0,033 0,068 0,077 0,086 0,137 
Tabella 15: Moltiplicatori e accelerazioni al suolo che portano al collasso del quinto maschio. 
Sono state riportate le grandezze anche per il quinto maschio perché spesso all'inizio della 
curva di attivazione ci sono dei maschi che presentano dei moltiplicatori molto più bassi di 
quelli subito successivi. Inoltre si può anche fare la considerazione che la crisi di un solo 
maschio non possa dirsi fatale per l'intera struttura. 
In ogni caso, anche considerando il quinto maschio che va in crisi invece del pirmo, le 
verifiche non risultano mai soddisfatte, nemmeno per il livello di conoscenza più alto. 
Si riportano qui di seguito i fattori di sicurezza dell'accelerazione al suolo nei confronti di 
0,191g: 
ܨܵ = ܽ௔௟	௦௨௢௟௢0,191݃  
 LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
Fabbricato 1 -0,59 0,17 0,20 0,22 0,34 
Fabbricato 2 0,17 0,36 0,40 0,45 0,72 




12.4 CONFRONTO TRA LE VERIFICHE BASATE SUL MODELLO 
GLOBALE E LE VERIFICHE DELL'AREA A TAGLIO 
Le verifiche dell'area a taglio, sia quelle con il metodo semplificato che quelle con il 
metodo VET POR, consentono di determinare la massima accelerazione che l'edificio in 
esame può sostenere, a prescindere da interventi futuri atti a modificare la resistenza di 
singoli maschi o volti a cambiare la ripartizione delle azioni in singole porzioni della 
struttura. Se infatti l'area totale dell'edifico è quella, a meno di interventi che modifichino 
profondamente la struttura, l'accelerazione massima che potrà sostenere non potrà 
aumentare oltre un certo limite. 
Si riportano qui di seguito le accelerazioni di collasso per ciascun livello di conoscenza e 
per ciascuno dei due fabbricati, ricavate sia con il metodo dell'area a taglio semplificato, 
sia quelle dedotte a partire dal modello globale. 
 ag,crisi taglio Fabbricato 1 
ag,crisi taglio 
Fabbricato 2 
LC1 0,0292g 0,0460g 
LC2 0,0409g 0,0644g 
LC3c 0,0487g 0,0767g 
LC3b 0,0603g 0,0951g 
LC3a 0,1304g 0,2055g 
Tabella 17: Accelerazioni di collasso ricavate con la verifica dell'area a taglio con il metodo 
semplificato. 
 ag,crisi globale Fabbricato 1 
ag,crisi globale 
Fabbricato 2 
LC1 -0,3563g -0,1537g 
LC2 0,0337g 0,0611g 
LC3c 0,0432g 0,0680g 
LC3b 0,0452g 0,0761g 
LC3a 0,0479g 0,1240g 
Tabella 18: Accelerazioni di collasso ricavate dall'analisi globale, intese come l'accelerazione che 
provoca la crisi del primo maschio murario. 
Se si confrontano le accelerazioni ricavate con la verifica dell'area a taglio svolta tramite il 
metodo semplificato con quelle ricavate dall'analisi globale, si può notare che, ad 





12.5 CONFRONTO TRA L'ANALISI GLOBALE E IL METODO VET POR 
Il metodo VET POR e l'analisi globale sono due approcci che presentano notevoli 
differenze: 
 L'analisi globale considera effetti dinamici che accentuano le azioni rispetto a quelle 
che derivano da un approccio statico, specialmente a causa del sorgere di effetti 
dinamici torsionali. Ciò porterebbe a che βglobale<βVET POR. 
 Il metodo VET POR considera un solo meccanismo di rottura del pannello murario, 
quello della rottura per taglio, mentre l'analisi globale considera quattro diversi 
meccanismi di rottura: per pressoflessione nel piano, per taglio, per schiacciamento 
fuori piano e per instabilità fuori piano. Anche questo fatto porterebbe a che 
βglobale<βVET POR. Si vede però che la maggior parte dei maschi si rompe per taglio, 
almeno finché non si verificano β negativi per colpa di βM,piano che vengono negativi 
a causa della troppa compressione (si veda paragrafo 12.6). 
 Il metodo VET POR però calcola la resistenza a taglio trascurando l'effetto benefico 
dato dallo sforzo assiale. Ciò porterebbe quindi a che βglobale>βVET POR. 
 Il metodo VET POR suppone un'accelerazione agente sulla massa del solaio che 
sovrasta il piano terra pari alla massima accelerazione spettrale. Ciò può essere 
giusto a favore di sicurezza, ma normalmente ai piani più bassi l'accelerazione è 
minore, e potrebbe avvicinarsi quasi ai valori dell'accelerazione del terreno. Ciò 
porterebbe a che βglobale>βVET POR. 
Perciò, nel complesso, la relazione tra i β trovati nei due metodi è abbastanza complessa. 
 
Figura 104: Confronto tra βglobale e βVET POR per il Fabbricato 1. 
Così come βtaglio era sempre maggiore di βVET POR (si veda paragrafo 9.6.3), anche βglobale è 
sempre maggiore di βVET POR (tranne che per gli ultimissimi maschi). Ciò significa che tra 














12.6 INCIDENZA DI CIASCUNO DEI MECCANISMI DI ROTTURA DEI 
MASCHI NELL'ANALISI GLOBALE 
All'interno dell'analisi globale, si è già detto che la crisi del singolo maschio murario può 
avvenire per effetto di quattro diversi meccanismi di rottura: 
 pressoflessione nel piano 
 taglio 
 schiacciamento fuori piano 
 collasso fuori piano (ribaltamento) 
Perciò qui di seguito si riportano delle tabelle che, per ciascun livello di conoscenza, 
mostrano la quantità di maschi, sia assoluta che relativa, che vanno in crisi per ciascun 
meccanismo di rottura. 
 
Fabbricato 1 
 LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
taglio  68 136 143 143 127 
momento nel piano 94 22 14 13 20 
momento fuori piano schiacciamento 4 4 4 4 8 
momento fuori piano collasso 1 5 6 7 12 
Tabella 19: Numero di maschi che nel Fabbricato 1 si rompono per ciascun meccanismo di rottura 
e per ciascun livello di conoscenza. 
 
 LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
taglio  41% 81% 86% 86% 76% 
momento nel piano 56% 13% 8% 8% 12% 
momento fuori piano schiacciamento 2% 2% 2% 2% 5% 
momento fuori piano collasso 1% 3% 4% 4% 7% 
Tabella 20: Numero di maschi che nel Fabbricato 1 si rompono per ciascun meccanismo di rottura 





 LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
taglio  63 75 74 75 60 
momento nel piano 14 2 2 1 7 
momento fuori piano schiacciamento 3 3 3 3 6 
momento fuori piano collasso 0 0 1 1 7 
Tabella 21: Quantità relativa di maschi che nel Fabbricato 1 si rompono per ciascun meccanismo 
di rottura e per ciascun livello di conoscenza. 
 
 LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
taglio  79% 94% 93% 94% 75% 
momento nel piano 18% 3% 3% 1% 9% 
momento fuori piano schiacciamento 4% 4% 4% 4% 8% 
momento fuori piano collasso 0% 0% 1% 1% 9% 
Tabella 22: Quantità relativa di maschi che nel Fabbricato 1 si rompono per ciascun meccanismo 
di rottura e per ciascun livello di conoscenza. 
In LC1 molti maschi si rompono per pressoflessione nel piano a causa del fatto che i loro 
βM,piano vengono negativi, per il già citato motivo che questo livello di conoscenza porta a 
che molti maschi non risultino verificati neanche a compressione. 
Negli altri livelli di conoscenza si può notare come la maggior parte dei maschi si rompa 
per taglio. Questo dà maggiore credibilità al metodo VET POR, in cui l'unico meccanismo 
di rottura supposto è quello per taglio. 
Si può notare come nel LC3a il numero di maschi che si rompono a taglio cala 
improvvisamente. Ciò è causato dal fatto che negli altri livelli di conoscenza il rapporto tra 
la tensione tangenziale di calcolo e quella assiale di calcolo era circa costante, mentre nel 
LC3a la tensione tangenziale di calcolo aumenta di più di quanto non aumenti quella 
assiale. Ciò provoca un aumento delle Vu rispetto alle Mu,piano e di conseguenza anche un 
aumento delle βT rispetto alle βM,piano. 
 
 LC1 LC2 LC3c LC3b LC3a 
fd (MPa) 0,593 0,889 1,067 1,333 2,000 
ftd (MPa) 0,022 0,032 0,038 0,046 0,100 
fd/ftd 26,667 28,070 28,070 28,986 20,000 
Tabella 23: Tensione assiale media e tangenziale di calcolo per ciascun livello di conoscenza e 
loro rapporto.  
Perciò il rapporto tra numero di maschi che si rompono per pressoflessione nel piano e per 
taglio è strettamente connesso al rapporto tra le due tensioni di calcolo supposte. 
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12.7 OSSERVAZIONI IN VISTA DI INTERVENTI DI MIGLIORAMENTO 
Le curve di attivazione determinano qual è il βmin che provoca il collasso di un certo 
maschio, ma ciò sotto la condizione che tutti gli altri maschi non siano ancora andati a 
collasso. Perciò potrebbe sembrare che questa curva non abbia molto senso, e che sia 
utile solamente conoscere il suo valore minimo, che è il moltiplicatore per cui va a collasso 
il primo maschio e quindi l'intera struttura (tutto ciò sempre sotto l'ipotesi di 
comportamento indefinitamente elastico della muratura, trascurando perciò qualunque 
riserva plastica). 
C'è da dire che il vero scopo della curva di attivazione è quello di fare delle analisi in 
previsione di miglioramento di certi maschi. 
Ci si potrebbe porre, ad esempio, il problema di sapere quale sia l'incremento di βmin che si 
riesce a raggiungere migliorando le caratteristiche di un certo numero di maschi murari. 
Infatti, migliorando le caratteristiche di n maschi murari fino a far avere loro caratteristiche 
tali da avere un βmin pari al βmin dell'n-esimo maschio murario, il β globale della struttura 
viene portato da βmin,1 a βmin,n. 
A questo punto si pensa di essere nel livello di conoscenza LC2, al fine di evitare di 





n β  n/nmax β/βmax 
0 0,34  0% 9% 
10 0,59  6% 16% 
20 0,66  12% 18% 
30 0,72  18% 19% 
40 0,77  24% 20% 
50 0,83  30% 22% 
60 0,89  36% 24% 
70 0,97  42% 26% 
80 1,05  48% 28% 
90 1,16  54% 31% 
100 1,29  60% 34% 
110 1,40  66% 37% 
120 1,48  72% 39% 
130 1,65  78% 44% 
140 1,96  84% 52% 
150 2,18  90% 58% 
160 3,37  96% 90% 
166 3,76  100% 100% 
Tabella 24: Relazione tra numero di maschi migliorati e moltiplicatore raggiunto, sia in termini 
assoluti che relativi (Fabbricato 1). 
 
Figura 105: Curva d'interazione del Fabbricato 1, discretizzata e normalizzata. 
In questo caso si può notare che già migliorando solo una decina di maschi, il β aumenta 
di circa il 75%, migliorandone 25 si può circa raddoppiare il β, mentre migliorandone 75 lo 




















n β  n/nmax β/βmax 
0 0,61  0% 20% 
10 1,21  13% 40% 
20 1,33  25% 44% 
30 1,55  38% 52% 
40 1,72  50% 57% 
50 1,90  63% 63% 
60 2,10  75% 70% 
70 2,54  88% 85% 
80 3,00  100% 100% 
Tabella 25: Relazione tra numero di maschi migliorati e moltiplicatore raggiunto, sia in termini 
assoluti che relativi (Fabbricato 2). 
 
Figura 106: Curva d'interazione del Fabbricato 2, discretizzata e normalizzata. 
In questo caso si può notare ad esempio che migliorando solo 10 maschi è possibile 
raddoppiare il β, mentre migliorandone 45 lo si può circa triplicare. 
 
In conclusione si può dire che sia tanto più vantaggioso intervenire quanto più è pendente 
la curva perché in tal modo, migliorando un piccolo numero di maschi, è possibile avere un 




















12.8 CONSIDERAZIONI SUI MECCANISMI DI COLLASSO LOCALI 
I meccanismi di collasso consentono di individuare quali sono i maschi murari che 
avrebbero più bisogno di indagini per giudicare se i collegamenti agli altri elementi sono 
efficaci. In particolare: 
 La mancata verifica dei meccanismi di ribaltamento semplice è un fatto del tutto 
normale, dato che si sta facendo in pratica l'ipotesi che una facciata sia 
semplicemente appoggiata e il suo ribaltamento sia impedito solo dai pesi gravanti 
su di essa. 
 Il fatto che la verifica a flessione verticale venga verificata è condizionata 
dall'effettiva realizzazione di un collegamento efficace tra solaio e maschio murario. 
 Il fatto che la verifica a ribaltamento con cuneo venga verificata è condizionata 
dall'effettiva presenza di un efficace ammorsamento della facciata con i muri ad 
essa ortogonali. 
Se, come spesso accade, ci si accontenta che i meccanismi risultino verificati al 65%, dato 
che si tratta di opere di miglioramento e non di adeguamento agli standard odierni, allora 
la maggior parte dei maschi nel caso in esame può dirsi verificata. 
L'unico maschio che è lontano dall'essere verificato è il maschio M5, a causa della 
presenza di una volta a padiglione ribassata di luce superiore a 8 m, che dunque comporta 
una notevole spinta orizzontale. Anche il maschio M8 ha una volta analoga per luce e 
tipologia, ma esso risulta verificato grazie alla presenza di tiranti, le cui piastre sono visibili 
in facciata. Al contrario, per il maschio M5 non è stato possibile presupporre la presenza di 
tiranti. 
 
I meccanismi di collasso sono basati su ipotesi troppo diverse rispetto a quelle usate per 
gli altri metodi, per cui non è possibile operare un confronto tra i diversi tipi di risultati. 
Infatti essi presuppongono che i maschi siano costituiti da macroelementi infinitamente 
rigidi, a cui sono consentite diverse rotazioni a seconda del meccanismo considerato, e 
l'innesco del meccanismo deriva da considerazioni legate all'equilibrio statico di questi 
blocchi rigidi. Al contrario, le altre analisi presuppongono i maschi costituiti da un materiale 
deformabile e quindi dotati di una rigidezza finita, e inoltre i vari elementi sono collegati 
con vincoli di continuità materiale, mentre nello studio dei meccanismi di collasso locali i 








 1.1: Pianta piano interrato e piano terra 
 1.2: Piano terra ammezzato e piano primo 
 1.3: Piano primo ammezzato e piano secondo 
 1.4: Pianta sottotetto e coperture 
2: SEZIONI 
 2.1: Prospetti e sezioni 1 
 2.2: Prospetti e sezioni 2 
3: TAVOLE STORICHE 
 3.1: Schizzi dello stato di fatto antecedente il 1788 
 3.2: Piante con demoliti e costruiti attuati nel periodo 1788-1798 
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